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１章 序論 
  
１．１ 研究の背景 
 
平成 7年（1995年）1月 17日に兵庫県南部地震が発生し，鉄道構造物に多くの被害が生
じ 1),2)，安定・安全輸送が最大の使命であるべき鉄道の機能が麻痺し，関西圏のみならず
日本の社会・経済に多くの損害をもたらした．兵庫県南部地震以降も，20 年弱の期間に，
新潟県中越地震 3)，新潟県中越沖地震，岩手・宮城内陸地震，そして平成 23年（2011年）
3 月 11日の東北地方太平洋沖地震 4)と，直下型地震・プレート境界型（海溝型）地震問わ
ず大規模な地震が頻発しており，日本列島付近では地震の活動期に入ったともいわれてい
る． 
また，近い将来に，首都直下地震，東海・東南海・南海地震等の巨大地震の発生も危惧
され，相当な人的・物資面での被害の予測も報告されている 5),6)．例えば，政府の中央防
災会議に設置された「南海トラフ巨大地震対策検討ワーキンググループ」が平成 25 年 5
月に発表した「南海トラフ巨大地震対策について（最終報告）」6)において地震による被
害想定を発表しており，最悪の場合には，被害額は東日本大震災の 10倍を超える最大 220
兆円にも達する可能性があること，また鉄道において約 1万 9000ヶ所で線路変状や路盤陥
没などの施設の被害が発生する可能性があることが発表されている． 
一方で，過去の地震被害からの教訓として，新幹線をはじめ公共交通の中枢を担う鉄道
は，地震後にも可能な限りの早期復旧が望まれる．これにより，地震直後における被災地
域の社会・経済活動，救助隊の移動，救援物資の輸送にも貢献でき，被災地域のみならず
国内の社会・経済の損害軽減・早期の回復にも貢献できる．  
 そのため，鉄道施設は，大規模地震に対しても，壊滅的な崩壊・破壊を防ぎ，損傷をで
きる限り軽減し，早期の復旧が可能となるようにする必要がある．このことは，新たに建
設する鉄道施設にも，現存する鉄道施設においても同様である．また，鉄道施設は線状の
構造物であり，また迂回路が容易に確保できないこともあり，特定の鉄道施設のみでなく，
線区全体で考えていく必要がある．さらに，最近では，設計上の想定を超える地震動に対
しても，“想定外事象”とせずに，地震に対する残余リスク（設計地震動を上回る地震動
や余震に対するリスク軽減）の重要性も求められている．以上のように，新設・既設問わ
ず鉄道施設のさらなる大規模地震対策が，緊急かつ重要な課題となっている． 
  
兵庫県南部地震以降，各種分野・機関で地震対策が鋭意取り組まれており，鉄道構造物
においても，大規模地震に対する設計法の検討例えば 7),8)や既設構造物の地震対策例えば 9)-11)が
行われている．しかしながら，従来標準的な固定可動方式の構造形式を変えずに今まで以
上の耐震性能を発揮できるようにするには構造上の限界もあることが多く，地震に強くさ
らに合理的な構造の開発が強く求められる．その解決策の一つとして免震構造の採用が挙
げられる．建築や道路橋では，各種の免震構造が開発・実用化されている 12)-15)．免震構造
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の代表的なものとして，免震機能を有する積層ゴム支承の採用がある．ここでいう「免震
機能」とは，橋桁を柔らかく支持することによる長周期化と，エネルギー吸収による高減
衰化の両者による応答低減を図る働きであり，一方，「制震機能」とは，長周期化を必ず
しも期待せずに高減衰化による応答低減を図る働きである． 
建築や道路橋では，この免震機能を有するゴム支承を用いた構造物について，設計法が
設計基準に取り入れられ，数多くの適用実績がある 12)-15)．一方，鉄道橋においては，免震
機能を有するゴム支承を用いた事例は多くあるものの，今までの多くは地震時水平力分散
設計としており，免震機能を積極的に取り入れた照査は行われていない．「鉄道構造物等
設計標準・同解説（耐震設計）」7),8)においても，免震機能を有するゴム支承を用いた場合，
減衰効果は応答変位の算定時に考慮することもできるが，基本的には設計上の余裕代とす
ること，また長周期化に関する取り扱いについては記述されていない．これは，地震時の
橋梁の挙動に不明な点があり，安全側の評価となるように定めたものである． 
免震機能を有するゴム支承を橋梁に用いると，長周期化による地震力の低減およびゴム
支承の繰返し変形に伴うエネルギー吸収による高減衰化が期待され，橋脚や基礎構造物の
断面を縮小化できる効果が期待される． 
そのため，免震機能を有するゴム支承を用いた鉄道橋の地震時等の挙動を明らかにし，
合理的に評価できる照査法の構築が望まれる．これにより，鉄道橋においても，免震機能
を有するゴム支承の効果的な適用が可能となることが期待され，大規模地震に強い構造物
の一つの構造形式となるものと思われる． 
 
鉄道橋において，このようなゴム支承の積極的な採用が抑えられていること，および安
全側の評価を行っていることの要因として，以下の 3つの課題があった．第一と第二の課
題が適用時の評価上の課題であり，第三の課題が適用時のさらなる性能向上のための課題
である．これらの課題については，2章以降で詳述し，ここでは概要のみを記述する． 
課題 1：ゴム支承による列車走行性への影響が不明確 
 列車走行性には，通常の使用状態と地震時の列車走行性の 2つを考える必要があり，い
ずれもゴム支承による列車走行性への影響が不明確で評価法が未定であった．前者につい
ては，列車通過時のゴム支承の圧縮変形に伴う走行性への影響である．これらについては，
設計上のコンセプトの整理から必要であった． 
 なお，ここでいう列車走行性とは，通常の使用状態において車両を平滑に走行させ，地
震時において車両の脱線の可能性をできるだけ抑えるための「走行安全性」と，車両内の
快適性を確保するための「乗り心地」の両方を意味する． 
課題 2：地震時の軌道が構造物の挙動に及ぼす影響が不明確 
鉄道橋上には連続する軌道（レール）が敷設されており，地震時の鉄道橋の挙動にどの
ような影響を及ぼすかが不明であった．軌道の地震時挙動については，研究の緒についた
ばかりで，不明な点も多い．そのため，免震機能である構造物の長周期化と減衰効果がど
の程度発揮されるかが不明であった． 
課題 3：さらなる性能向上のためのデバイスの開発が必要 
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より大規模な地震に対しては，ゴム支承を適用した構造形式のみでも限界があることが
想定され，さらなる地震時の性能向上が図れる構造の開発が求められている．このような
構造が実現できるデバイスの開発とその評価法の提案が必要であった． 
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１．２ 既往の研究 
 ゴム支承は，1950年にフランスより導入されて，旧国鉄大阪環状線天王寺駅舎で使用さ
れたクロロプレンゴム（CR）系のパッド型ゴム支承が最初といわれている 16)．その後，大
規模橋梁に本格的にゴム支承を採用したのは，1961年の在来線東北本線（岡本～宝積寺間）
鬼怒川橋梁（PC 連続橋）である 17)．新幹線では，東海道新幹線に中小スパンの RC 桁や
PC桁に採用されており，大規模橋梁への適用は，1983年の東北新幹線笹目川橋梁（PC 連
続橋）である 18)． 
 一体成型タイプで鉛プラグを積層ゴムに圧入した免震機能を有するゴム支承は，1987年
の北総線都計道 3・4・20架道橋（合成桁）に，鉄道橋で初めて採用された 19),20)．その後，
鉛プラグ入り積層ゴム支承や高減衰ゴム支承等の免震機能を有するゴム支承は，在来線
21)-26)のみならず，九州新幹線，北陸新幹線，東北新幹線の新幹線 26)-31)にも数多く適用され
ている． 
 ここでは，ゴム支承の鉄道橋への導入に向けた研究，地震時の軌道の影響に関する研究，
ゴム支承を用いた鉄道橋の列車走行性に関する研究，およびゴム支承以外の制震・免震デ
バイス等の研究について，既往の研究を整理する． 
 
(1)ゴム支承の鉄道橋への適用に関する研究 
 ゴム支承の性能確認試験は，鉄道橋への導入当時は，パッド型ゴム支承（フレシパット）
についてはゴム支承研究会で行われていた．国鉄においては，コンクリート橋への本格的
な適用を目的に，1970年代後期にゴム支承の繰返し疲労耐久性や極限性能等の各種性能確
認試験による検討が行われている 17),32)．東北本線鬼怒川橋梁に採用されたゴム支承につい
ては，供用後 16年経過した時点で，諸物性値の調査も行われ十分な耐久性を有しているこ
とが確認されている 17)．一方，鋼橋への適用性に関しては，コンクリート橋と比較して鉛
直荷重やせん断変形の変動幅が大きいことや偏圧が懸念されること，鋼桁が軽量のため桁
自体の振動性状へ与える影響の解明も必要であることから，コンクリート橋よりもやや遅
く，1980年頃から鋼桁用のゴム支承の適用性の検討が行われている 33)． 
 鉛プラグ入り積層ゴム支承の適用に関する検討は，北総線都計道 3・4・20架道橋への適
用にあたり，せん断繰返し試験等を行い主として疲労耐久性の確認が行われている 20),34)． 
さらに，各種ゴム支承の鋼橋への適用を目的に，積層ゴム支承，鉛プラグ入り積層ゴム支
承，高減衰ゴム支承を対象に，せん断繰返し試験，圧縮繰返し試験およびせん断圧縮同時
加振試験等による繰返し耐久性，鉛直特性に着目した圧縮載荷試験等により検討が行われ
ている 35)．また，実橋に適用されたものと同じ実物大ゴム支承を用いて，せん断破壊試験
も実施されている 36)． 
このように，免震機能を有するゴム支承の鉄道橋への適用性に関して，ゴム支承の品質
や繰返し耐久性等の特性の検討は種々行われている． 
 
(2)軌道に関する既往の研究 
 地震時のバラスト軌道の挙動に関する検討は，国鉄時代は非常に少なく 37),38)，最近にな
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って振動台試験や解析による研究が種々行われるようになっている 39),40)．バラスト軌道の
振動台試験等に基づき，主にレールの座屈に着目して地震時安全性を検討しており，軌道
のみに着目したものである．また，スラブ直結軌道については，地震時を対象とした検討
事例は著者が知る限りは実施されていない． 
一方，地震時の構造物を含めた軌道との連成挙動に関する研究としては，バラスト軌道
を有する既設鋼構造物について，実構造物を用いた載荷試験や解析により検討が行われて
いる 41),42)．実構造物においてジャッキの急速解放による道床抵抗特性の評価を行い，載荷
試験結果を踏まえたモデル化の提案，そのモデルを取り入れた既設鋼構造物の耐震評価を
実施し，軌道の影響により既設鋼構造物の応答が変化することが示されている．しかしな
がら，ジャッキの急速解放は微小変位レベルであり，提案するモデルが大きく繰り返され
る地震時挙動との乖離が課題として残される．また，鉄道構造物上のバラスト軌道を詳細
にモデル化し，地震時の軌道の挙動に着目した解析的な検討も行われている 43),44)．ただし，
軌道の安全性に着目したものであり，軌道による構造物の応答への影響については十分に
明らかにされていない．さらに，新しい軌道であるフローティングラダー軌道について，
地震時の軌道の挙動や安全性について，解析的な検討も行われている 45)．しかしながら，
これらで対象としている構造物は，ゴム支承を用いた鉄道橋ではない． 
免震機能を有するゴム支承を用いた鉄道橋と軌道に関する検討としては，バラスト軌道
を対象に基礎的な検討が行われている 46)-48)．地震時のバラスト軌道の挙動をみるために振
動台試験を実施し，道床縦抵抗力のモデル化も提案されている．これをもとに実橋での解
析が行われているが，限られた条件での検討であり，軌道による地震時のゴム支承を有す
る鉄道橋の挙動への影響が十分に明らかにされたとは言い難い． 
 
(3)列車走行性に関する既往の研究 
 ゴム支承を有する鉄道橋を対象とした列車通過時の走行性に関する研究は，国鉄時代に，
模型試験による動特性試験および動的応答解析による検討が行われている 49)-52)．これらの
解析手法を応用して，二次元あるいは三次元の解析モデルにより，免震機能を有するゴム
支承を用いた鉄道橋の列車通過時の走行性に関して，解析的な検討が行われている 53)-55)．
ただし，特定の橋梁を対象とした解析であり，ゴム支承による列車走行性への影響は十分
に明らかにされていない． 
 鉄道橋を対象とした列車通過時の走行性への影響については，解析を主体とした検討が
行われ，照査法が「鉄道構造物等設計標準・同解説（変位制限）」56)に示されている．また，
ゴム支承を用いた鉄道橋に関しては，桁端の支点部における鉛直目違いが列車走行性に与
える影響を検討した事例がある 57)．ただし，ゴム支承の弾性的な支持がモデル化されてお
らず，これによる影響が十分に明らかにされていない．また，高速域を含めた列車通過時
のゴム支承の挙動に関する計測事例はなく，ゴム支承の挙動も明らかにされていない． 
 ゴム支承を用いた鉄道橋の地震時における列車走行性の検討は，すべり支承を用いた橋
梁について解析が行われている 58)程度で，検討事例は少ない．なお，ラーメン高架橋を対
象とした地震時の列車走行性に関する検討は，種々行われている 59),60)． 
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(4)ゴム支承以外の制震・免震デバイスの鉄道橋への適用に関する既往の研究 
 建築や道路橋を主とした対象とした制震・免震デバイスについては各種のデバイスが開
発・実用化されている 16),61)-63)． 
鉄道高架橋を対象として，主に既設構造物の耐震補強を目的に，鋼製ダンパーブレース
64)-71)，減衰こま 72)等の制震デバイスの開発および構造物への適用に関する検討が行われて
おり，実際に実構造物にも適用されている 73)．一方，桁式橋梁の支承部に，粘弾性ダンパ
ーを用いた事例はあるが，これまでのところ検討事例はほとんどない． 
 桁式橋梁の支承部への適用を目的に，すべり支承を応用した負剛性摩擦ダンパーが提案
されている 74)が，鉄道橋への適用性に関しては十分に検討されていない． 
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１．３ 研究の目的 
 
本研究では，既往の研究を踏まえ，「１．１ 研究の背景」で述べた 3つの課題に対し
て以下のような検討を行った． 
課題 1：ゴム支承による列車走行性への影響が不明確 
通常の使用状態における列車走行性を対象に，実橋測定および列車走行シミュレーショ
ン解析によりゴム支承の圧縮変形による列車走行性への影響に関する検討を行った． 
課題 2：地震時の軌道が構造物の挙動に及ぼす影響が不明確 
標準的な軌道構造を対象に動的載荷試験および振動台試験により動的特性に関する検討，
構造全体系での地震応答解析により軌道の地震時の橋梁の挙動への影響に関する検討を行
った． 
課題 3：さらなる性能向上のためのデバイスの開発が必要 
橋梁の地震時のさらに性能向上を図るため，負剛性摩擦ダンパーを開発し，振動台試験
により挙動を確認し，構造全体系での地震応答解析により橋梁の地震時の性能に関する検
討を行った．  
 
これらの検討を通して，本研究では以下の 3つの提案を行うことを目的とする．  
(1)列車通過時のゴム支承による走行性への影響を把握し，列車走行性の照査法を提案する． 
(2)軌道が橋梁の地震時の挙動に及ぼす影響を明らかにし，軌道の影響を考慮した地震時の
橋梁の照査法を提案する． 
(3)地震時の橋梁の安全性や復旧性のさらなる向上が図れるデバイスを用いた構造を提案
する． 
 本論文は，上記の目的を達成するため，模型試験体による載荷試験や実橋を模した数値
解析等により検討を行い，上記の 3つの提案を行ったものである． 
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１．４ 本研究の構成 
 
 本研究では，ゴム支承を適用した鉄道橋を対象に，列車通過時の走行性の照査法，およ
び地震時の構造物と軌道の連成応答を考慮した照査法の提案，およびさらなる構造物の地
震時の性能向上のための負剛性摩擦ダンパーの適用性の評価を最終目標としており，以下
のように構成される． 
 
１章：「序論」では，鉄道橋の大規模地震への対応は喫緊かつ重要な課題であることをまず
述べ，鉄道橋へのゴム支承への適用の現状を整理し，列車通過時の走行性への影響，地震
時の構造物の挙動における軌道の影響，さらなる構造物の損傷低減のためのデバイスの開
発の 3つの課題について，関連する既往の研究概要を整理した上で，本研究の目的を明確
にする．さらに各章の概要とそれらの位置付けを明確にする． 
 
２章：「ゴム支承を用いた鉄道橋の性能照査法の課題と設計コンセプトの提案」では，はじ
めに本研究で対象とするゴム支承を用いた鉄道橋の構造を明確にし，現状の性能照査法の
概要と課題を整理する．また，ゴム支承を用いた鉄道橋について，主として地震時の性能
照査や列車走行性に関する設計コンセプトを提案する． 
 
３章：「鉄道橋の列車通過時の走行性評価」では，ゴム支承を用いた鉄道橋上を列車が通過
する際の列車走行性について，はじめにゴム支承の鉛直方向のばね特性の特徴と評価上の
課題を示し，実橋測定によりゴム支承の挙動を明らかにする．さらに，車両と橋梁の動的
相互作用を考慮した列車走行シミュレーション解析により，主としてゴム支承の圧縮変形
量による列車走行性への影響を述べるとともに，列車走行性の照査法を提案する． 
 
４章：「鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道の影響」では，標準的な軌道構造である有道床軌
道（バラスト軌道）とスラブ直結軌道について，軌道のみの動的載荷試験や，軌道を上載
したゴム支承を有する鉄道橋を模擬した試験体による振動台載荷試験を実施し，これらの
軌道の動的特性の特徴を明らかにし，この動的特性を表現しうる復元力モデルを提案する． 
 
５章：「軌道の影響を考慮した鉄道橋の地震時の性能評価」では，前章で提案する軌道の影
響の復元力モデルを用いて，ゴム支承を用いた鉄道橋の構造全体系モデルについて地震応
答解析を実施し，軌道による構造物の地震時挙動に与える影響を明らかにするとともに，
軌道の影響を考慮した地震時の構造物の応答値の算定方法および性能照査法を提案する． 
 
６章：「負剛性摩擦ダンパーを用いた鉄道橋の高性能化に関する検討」では，ゴム支承を用
いた鉄道橋の安全性や復旧性のさらなる高性能化を目指し，ゴム支承と併用して用いるパ
ッシブ型負剛性摩擦ダンパーを開発し，振動台試験によりその動的特性を確認し，この動
的特性を表現しうる復元力モデルを提案する．さらに，構造全体系モデルの地震応答解析
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により，負剛性摩擦ダンパーによる構造物の地震時の挙動に与える影響を明らかにし，鉄
道橋への適用性を検討するとともに，地震時の損傷に対する復旧性や列車の走行安全性の
性能向上を検証する． 
 
７章：「結論」では，本研究で得られた結論をとりまとめるとともに，今後の課題と展望に
ついて論じる． 
 
本論文の構成を図 1.1に示す． 
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図 1.1 本論文の構成  
１章 序論 
 ・研究の背景と目的 
２章 ゴム支承を用いた鉄道橋の性能照査法の課題と設計コンセプトの提案 
 ・対象とする構造：「免震機能を有する積層ゴム支承を用いた鉄道橋」 
・現状の性能照査の考え方および課題 
・設計コンセプトの提案 
３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
・ゴム支承の鉛直ばね特性 
・列車通過時のゴム支承の変形挙動（実橋測定） 
・ゴム支承による列車走行性への影響（シミュ
レーション解析） 
・列車走行性の照査法の提案 
 
４章 鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道
の影響 
・バラスト軌道および直結軌道の動的特性
とモデル化（動的載荷試験，振動台試験） 
列車走行性評価 
 
軌道の影響評価 
 
性能向上化 
 
５章 軌道の影響を考慮した鉄道橋の地
震時の性能評価 
・バラスト軌道および直結軌道による構造
物の地震時挙動への影響  
（時刻歴応答解析） 
・軌道の影響を考慮した地震時の性能照査
法の提案 
６章 負剛性摩擦ダンパーを用いた鉄道橋の高性能化に関する検討 
・負剛性摩擦ダンパーの構造 
・負剛性摩擦ダンパーの動的特性とモデル化（振動台試験）  
・負剛性摩擦ダンパーによる構造物の地震時挙動への影響（時刻歴応答解析） 
・鉄道橋への適用性評価および高性能化の検証 
７章 結論 
 ・研究成果のまとめと今後の課題 
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２章 ゴム支承を用いた鉄道橋の性能照査法の課題と 
設計コンセプトの提案 
  
 
２．１ 対象とする構造と利点 
２．１．１ 免震機能を有するゴム支承の適用における一般的な利点 
免震機能を有するゴム支承（以下，ゴム支承）を用いた橋梁は，一般には，水平方向に
柔らかく支持するアイソレーション機能（長周期化）とともに，地震エネルギーを吸収す
るダンパー機能（減衰性能）を併用することで，地震時の構造物の振動を低減することが
可能となる合理的な構造である．そこで，本節では，はじめに，ゴム支承を適用した構造
（以下，免震構造）の一般的な利点について，従来標準的な固定可動方式の構造形式（以
下，従来構造）との地震時の応答値の比較の一例を示す．ここでは，後述する軌道の影響
や列車走行性については無視できるものとして，時刻歴応答解析により地震時の応答値を
算定する． 
橋梁の支持条件について，従来構造と免震構造の相違を図 2.1 に概念的に示す．従来構
造とは，橋桁を固定支承（図中“F”）と可動支承（図中“M”）で支持した構造である．図
は連続桁の場合について記述しているが，固定支承に地震時の水平力が集中するため，固
定支承の橋脚の負荷が大きくなる（図 2.1(a)）．一方，免震構造とすると，地震時の水平力
が各橋脚に分散され，さらにゴム支承のエネルギー吸収機能により地震力の低減を図るこ
とが可能であり，下部構造の負担が大幅に軽減される（図 2.1(b)）． 
従来構造から免震構造への移行に際し，桁の支持条件に応じて，以下の 3つに区分する
ことができる． 
 ・従来構造（FM構造）：桁を固定支承と可動支承で支持する構造 
 ・地震時水平力分散構造：桁を積層ゴム支承等で支持し，地震時の水平力を各橋脚に分
散させる構造 
 ・免震構造：桁を鉛プラグ積層ゴム支承等のゴム支承で柔らかく支持し，地震時の水平
力を各橋脚に分散させるとともに，ゴム支承による減衰効果を考慮した構
造 
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図 2.1 従来構造と免震構造の相違 
 
 ここでは，これら 3つの構造について，地震時の橋軸方向の応答値や断面諸元を比較し
た一例を示す．対象構造は，スパン 70mの 3径間連続桁（図 2.2），従来構造についてはス
パン 70mの単純桁 3連である．橋桁は合成桁，橋脚は鉄筋コンクリート橋脚，基礎形式は
直接基礎を想定した． 
 各橋脚の断面は，従来構造および地震時水平力分散構造（以下，分散構造）は同じ断面
とし，各橋脚単独に非線形スペクトル法 1)により耐震性能の照査を行った．ここで，分散
構造とは，ゴム支承を用いて各橋脚に生じる水平力を分散する構造で，ゴム支承は線形ば
ね要素としてモデル化し，エネルギー吸収による減衰は考慮していない．免震構造につい
ては，時刻歴応答解析を行い耐震性能の照査で満足する断面に設定した．免震構造のみ断
面を変更したのは，最大応答値の違いのみでなく，断面縮小の効果にも着目したものであ
る． 
 表 2.1 に橋脚断面およびゴム支承の断面諸元について示す．橋脚については，免震構造
とすると 2～3割程度，ゴム支承については断面積が 1～2割程度小さい． 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.2 対象構造物の概要 
 
  
70m 70m 70m 
P1橋脚 P2橋脚 P3橋脚 P4橋脚 
RC橋脚 
直接基礎 
水平力 小 
ゴム支承 
地震時水平力が分散されるとともに，ゴム支承によりエネル
ギー吸収が期待でき，下部構造への負担が軽減される 
(a)従来構造（固定－可動構造） 
F M M M M 水平力 大 
固定支承に地震時水平力が集中する 
(b)免震構造 
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表 2.1 各構造における橋脚およびゴム支承断面の寸法 
 従来構造 水平力分散構造 免震構造 
橋脚 P1～P4 
断面 5000mm×2800mm 
軸方向鉄筋 D32-47本＋25本（二段配筋） 
横方向鉄筋 D19-12組 ctc200 
断面 5000mm×2000mm（71%） 
軸方向鉄筋 D32-49本（68%） 
横方向鉄筋 D19-6組 ctc150（67%） 
ゴム
支承 
端支点 
（P1,P4） 
－（鋼製支承） 
断面 1100mm×1100mm 
層厚 21mm×6 層 
断面 1000mm×1000mm（83%） 
層厚 20mm×5 層（95%） 
中間支点 
（P2,P3） 
－（鋼製支承） 
断面 1550mm×1550mm 
層厚 31mm×4 層 
断面 1450mm×1450mm（88%） 
層厚 32mm×4 層（103%） 
    注）・橋脚の断面は，橋軸直角方向×橋軸方向の寸法を表す． 
     ・免震構造の欄の（）内数値は，橋脚断面については従来構造との比を，ゴム支承については
水平力分散構造との比を表す． 
 
 L2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）1)を入力したときの橋脚の変形量，フーチングの水
平変位量およびゴム支承の変形量の最大値を比較した図を図 2.3 に示す．橋脚の最大応答
値は，従来構造から分散構造とすることで 15%程度，さらに免震構造とすると 20%程度低
減していることがわかる．「鉄道構造物等設計標準・同解説（耐震設計）」1)（以下，耐震
設計標準）により，橋脚の部材の損傷レベルの照査を行うと，従来構造では損傷レベル 3
であったが，分散構造，免震構造では損傷レベル 2（M 点以下）に収まっている．このよ
うに，免震構造とすることにより，橋脚の断面を小さくでき，さらに下部構造の損傷レベ
ルを低減できることがわかる． 
 また，ゴム支承の最大変形量については，分散構造から免震構造にすると 30%程度低減
しており，免震効果を考慮することで合理的な構造が可能となることがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)橋脚の最大応答回転角 (b)フーチングの最大水平変位 (c)ゴム支承の最大変形量 
図 2.3 各構造における L2地震時最大応答値の比較 
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２．１．２ 対象構造 
 前述の通り，構造物に免震機能を有するゴム支承を用いることで，一般に合理的な構造
が可能となることが期待される．そこで，本論文では，図 2.4 に例示するように，複数の
橋台あるいは橋脚上のゴム支承で桁が支持された鉄道橋を対象とする．桁は，特に使用材
料は限定しないが，図 2.4 のような構造は，鋼橋あるいは合成桁で多いため，これを主と
して対象と考える 2)． 
ゴム支承は，免震機能を有するゴム支承を対象とし，図 2.5 に示すように，鉛プラグ入
り積層ゴム支承や高減衰積層ゴム支承のように，せん断変形時にエネルギー吸収機構を有
する積層ゴム支承である 1)-3)．すなわち，大規模地震時に，ゴム支承が繰り返しせん断変
形することによってエネルギー吸収を発揮できる特性を有するゴム支承を対象とする． 
 本論文では，三次元的な挙動が無視できないような，斜角の小さい橋梁および曲線半径
の小さい曲線橋は対象外とする． 
  
 
 
 
 
 
 
 
図 2.4 本論文で対象とする構造の例 
 
 
 
 
 
 
        
      (a)鉛プラグ入り積層ゴム支承       (b)高減衰積層ゴム支承 
図 2.5 免震機能を有するゴム支承の例 2) 
 
なお，「2.4 設計コンセプトの提案」に記述するように，列車走行性確保の観点から，
線路直角方向への変位拘束のために移動制限装置を設けることが必要のため，本論文にお
けるゴム支承は，図 2.6 に例示するように，線路直角方向の移動制限装置を別途に設けた
構造を対象とする． 
図 2.6 において，(a)は鋼製の水平沓で線路直角方向の移動制限装置と落橋防止装置を，
(b)はゴム支承と一体構造の鋼製支承で線路直角方向の移動制限装置，これとは別途に落橋
防止装置を設けた場合の例である． 
 
 ゴム支承 
 
天然ゴム
普通鋼板
鉛プラグ
 
普通鋼板天然ゴム高減衰ゴム 
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(a)ゴム支承と別途の構造の場合         (b)ゴム支承と一体の構造の場合 
図 2.6 移動制限装置を付加したゴム支承を用いた支承部の例 2) 
 
 
 道路橋では，図 2.5 のようなゴム支承を用いた橋梁を，一般に“免震橋”という場合が
多い．文献 4)において，“免震”と“制震”は以下のように区分されている（図 2.7）．  
・免 震：長周期化と高減衰化により地震時の応答の低減を図った構造物 
・制 震：高減衰化により地震時の応答の低減を図った構造物や，センサーによる地盤
や構造物の計測情報に基づいて剛性や減衰性能を変化させたり（パッシブ制
御），制御力を作用させる（アクティブ制御）ことによって地震時の応答の
低減を図った構造物 
 両者の大きな相違は，“長周期化による応答低減を図った構造”であるかどうかであり，
“免震”はこれを考慮した構造であるが，“制震”は高減衰化による応答低減効果を大き
く図った構造であり，長周期化による効果は必ずしも考慮していない 4)-6)． 
 
   
 
 
     
 
 
 
 
 
 
図 2.7 免震・制震構造の概念図 4） 
  
 ４章および５章に詳述するように，鉄道橋の場合には，橋梁上に隣接区間から連続する
軌道（レール）が存在し，図 2.5のようなゴム支承を適用しても，想定通りに“長周期化”
を図ることが困難な場合も予想される．そのため，“長周期化”による効果の面からは，
現状構造 
制震構造 
免震構造 
水平沓 
ゴム支承 
RC 構造または 
SRC 構造の突起 
ゴム支承 
（移動制限装置付き） 
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本論文の対象構造は，“免震”構造というより，どちらかというと“制震”構造に近い場
合が多く予想される．一方，軌道の拘束力が大きい場合には，ゴム支承の変形が小さくな
り，ゴム支承の減衰のみで想定通りに構造物の応答低減を図ることが困難な場合も予想さ
れる．そのため，対象構造を“制震”構造とすることも適切とは言い難い． 
 そこで，本論文では，対象構造を免震あるいは制震のどちらかの構造に断定せずに，“ゴ
ム支承による制震および免震システムの橋梁”とする．また，単に“ゴム支承”と記述し
ている場合でも，基本的には，エネルギー吸収機能を有する積層ゴム支承を対象とする． 
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２．２ 現状の性能照査の考え方 
 鉄道橋の現状の性能照査の考え方として，「耐震設計標準」7)，「鉄道構造物等設計標準・
同解説（変位制限）」8)（以下，変位制限標準）および「同（鋼・合成構造物）」2) （以下，
鋼・合成標準）等をもとに，まず基本的な考え方を整理し，その後，主として，ゴム支承
を用いた鉄道橋の性能照査の考え方を整理する．ここでは，地震時の照査で構造および断
面が決定されるケースが多いため，主に地震の影響に対する照査について示す．  
 
２．２．１ 鉄道構造物の性能照査体系の基本的な枠組み 
鉄道構造物の各設計標準は性能照査型体系に移行しつつある．設計標準間で若干の相違
はあるが，ここでは鉄道構造物の性能照査体系の枠組としてほぼ共通的な事項を示す． 
構造物の要求性能として，安全性，使用性および復旧性が設定される．それぞれ以下の
ように定義される． 
・安全性：想定されるすべての作用のもとで，構造物が使用者や周辺の人の生命を脅か
さないために保有すべき性能．構造物の構造体としての安全性と機能上の安
全性がある． 
・使用性：想定される作用のもとで，構造物の使用者や周辺の人が快適に構造物を使用
するための性能，および構造物に要求される諸機能に対する性能 
・復旧性：想定される作用のもとで，構造物が損傷を受けないまたは受けた場合に性能
回復が容易に行えるための性能 
各要求性能と性能項目について，照査指標の例や考慮する作用の関係を表 2.2に示す． 
  
表 2.2 要求性能と性能項目・照査指標の例 2),7),8) 
要求性能 性能項目 照査指標の例 考慮する作用 
安全性 
破 壊 力，変位・変形 設計耐用期間中に生じるすべての作
用およびその繰返し*2 
発生頻度は少ないが影響の大きい偶
発作用*3 
疲 労 破 壊 応力度，力 
走行安全性 変位・変形 
公衆安全性*1 
ボルト種類（遅れ破壊），中性化深さ，
塩化物イオン濃度 
使用性 
乗 り 心 地 変位・変形 設計耐用期間中に比較的しばしば生
じる大きさの作用 
外 観*1 
ひび割れ幅，応力度 
塗装系の選定（塗装仕様），初期さび
汁対策（無塗装仕様） 
水 密 性*1 ひび割れ幅，応力度 
騒音・振動*1 騒音レベル，振動レベル 
復旧性 損 傷 変位・変形，力，応力度 
設計耐用期間中に生じる作用 
発生頻度は少ないが影響の大きい偶
発作用*3 
注）*1 必要に応じ設定される性能項目 
           *2 疲労破壊の照査で考慮する作用は，変動の特性を考慮して別に定める． 
          *3 必要に応じ考慮する作用 
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 照査は，要求性能に対して限界状態を設定し，性能項目ごとに想定される作用に対して
限界状態に至らないことを確認することによって行う．このとき，性能の経時変化を考慮
して，設計耐用期間内において設定された要求性能を満足することを確認することが原則
であるが，設計耐用期間内の性能の経時変化を抑えることにより，各項目の照査を経時変
化を考慮せずに行うことが一般的である． 
 以下に，本論文に関連する照査として，地震の影響に対する照査と列車走行性に関わる
照査について考え方を示す． 
 
２．２．２ 地震の影響に対する照査 
(1)鉄道構造物共通の照査 
地震の影響に対する照査は，「耐震設計標準」7)に定められている． 
構造物を照査する際に考慮する地震動には，以下の 2つの設計地震動を設定する． 
L1地震動：構造物の建設地点で設計耐用期間内に数回程度発生する確率を有する地震動 
 L2地震動：構造物の建設地点で想定される最大級の地震動 
地震の影響に対する照査について，構造物の要求性能・性能項目および照査指標の例を
表 2.3に示す． 
 
表 2.3 地震の影響に対する要求性能・性能項目および照査指標の例 7) 
要求性能 性能項目 照査指標の例 
安全性 
破壊 力，変位・変形 
安定 力，変位・変形 
走行安全性 変位・変形 
復旧性 
損傷 力，変位・変形，応力度 
残留変位 変位・変形，力 
変形* 変形 
*：盛土等の土構造物において適用する． 
 
  表 2.3の主な性能項目について，照査の基本的な考え方を以下に示す． 
 (a)破壊に関する安全性：L2地震動に対して構造物全体系が崩壊しない． 
 (b)走行安全性：少なくとも L1 地震動に対して構造物の変位を走行安全上定まる一定値
以内に留める．「２．２．３ 列車走行性に関わる照査」による． 
(c)損傷に関する復旧性：L2 地震動等の想定される作用のもとで，構造物の機能を使用
可能な状態に保つ，あるいは短期間で回復可能な状態に留める． 
ここで，構造物の復旧性の性能レベルには以下の 2つがある． 
  性能レベル 1：機能は健全で補修をしないで使用可能な状態 
  性能レベル 2：機能が短時間で回復できるが，補修が必要な状態 
構造物の復旧性の性能レベルは，構造物を構成する各部材・部位の構造要素の損傷レベ
ルと関連付けて評価される．この損傷レベルは，損傷の程度や補修の難易度を考慮して定
められたものである．すなわち，損傷に関する復旧性の照査は，想定される作用に対して， 
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構造物を構成する各構造要素が所定の損傷レベルを満足することを確認することにより行
う．各損傷レベルにおける損傷状態は以下の通りである． 
損傷レベル 1：無損傷 
損傷レベル 2：場合によっては補修が必要な損傷 
損傷レベル 3：補修が必要な損傷 
損傷レベル 4：補修が必要な損傷で，場合によっては部材の取替えが必要な損傷 
構造物の復旧性の性能レベルと構造要素の損傷レベルの関係の例を表 2.4および図 2.8に
示す． 
 
表 2.4 構造物の復旧性の性能レベルと構造要素の損傷レベル（桁式橋梁）2) 
構造物の復旧性 性能レベル1 性能レベル2 
構造要素の 
損傷レベル 
桁 1 2 
支 承 1 2 
く体（橋脚） 1 3 
基 礎 1 2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.8 桁式橋脚の損傷部位のイメージ 2) 
 
(2)ゴム支承を有する鉄道橋の照査 
ゴム支承を有する鉄道橋についての性能照査の基本的な考え方を示す．支承部以外は(1)
と同様であるため，支承部を中心に記述する． 
 なお，「鉄道構造物等設計標準」2),7)において，支承部は以下のように定義される． 
・支 承 部：支承本体，移動制限装置，落橋防止装置および桁座・桁端からなる部位 
・支 承 本 体：桁からの鉛直力を橋台く体，橋脚く体等に伝達する装置 
・移動制限装置：桁からの水平力を橋台く体，橋脚く体等に伝達するとともに，桁の移動
を制限する装置 
・落橋防止装置：偶発作用による桁の橋台く体，橋脚く体等から逸脱を防止する装置 
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・桁座・桁端：支承本体，移動制限装置，落橋防止装置の各装置の取付け部 
 
ここでは，「耐震設計標準」7)における，ゴム支承のモデル化，およびゴム支承の損傷レ
ベルと限界値について整理して示す． 
 
(a) ゴム支承のモデル化 
ゴム支承は，ゴムのせん断弾性係数がせん断ひずみの関数となり，また繰り返し載荷に
対して荷重－変位関係がループを描くことで振動エネルギーが吸収される．ゴム支承の水
平剛性（せん断剛性）Ksは，次式のように表される． 
e
s
t
GA
K
 
)(
)(




                     (2-1) 
ここに， 
γ：ゴム支承のせん断ひずみ 
A：ゴム支承の支圧面積 
G(γ)：ゴムのせん断弾性係数 
Σte：ゴムの総厚で内部鋼板の厚さを含まない 
 
一般には，この非線形性を図 2.9 に示されるように，設計水平変形量 uBdを仮定してバ
イリニアモデルで表現する．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.9 ゴム支承のモデル化の例 
 
図 2.9 のバイリニアモデルを用いる場合，せん断弾性係数がせん断ひずみの関数となっ
ているため，仮定した設計水平変位 uBd と解析により得られた最大変位とほぼ一致するま
で，設計水平変位およびこれに対応するモデルを更新して繰り返し計算をする必要がある．
なお，せん断弾性係数のせん断ひずみ依存性をあらかじめ関数の形で与えることで，この
繰り返し計算を必要としない，ひずみ依存型バイリニアモデルなどもある． 
また，このような履歴による非線形性とは別に，ゴム支承の種類によっては，あるせん
断ひずみ以上の領域において剛性が急激に上昇する，いわゆるハードニング特性を示すも
のもあり，こうした影響を考慮可能なモデルも提案されているので，解析の目的に応じて
変位 
荷重 
K1 
K2 
uBd 
設計水平変位 
H（uBd） 
K1 
K2 
設計水平変位 uBdにおける 
等価剛性 
-uBd 
バイリニアモデル 
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適切なモデルを設定することが推奨されている． 
ゴム支承の特性をより簡易に表現する方法として，次式で表される等価線形剛性により
その挙動を表現することも可能としている（図 2.9の等価剛性）．  
Bd
BdBd
B
u
uHuH
K
2
)()( 
               (2-2) 
ゴム支承を用いて水平力分散構造として設計する場合，すなわちゴム支承の履歴吸収エ
ネルギーを耐震上の余裕代として扱う場合には，式（2-2）で表される等価線形剛性を，ゴ
ム支承のせん断ばね値として用いることが多い．  
 
(b) ゴム支承の損傷レベルと限界値 
水平力分散支承または免震支承のゴム支承を用いた支承部について，支承部の損傷レベ
ルと限界値の例として，表 2.5 のように示されている．この例は，ゴム支承が，支承本体
と落橋防止装置を兼ねた構造について示したものである． 
 
表 2.5 水平力分散支承または免震支承を用いた支承部の損傷レベルと 
各装置の設計限界値の例 7) 
支承部の損傷レベル 1 2 3 
支承本体・落橋防止装置 
（ゴム支承） 
せん断ひずみ 250% せん断ひずみ 250% せん断ひずみ 250% 
移動制限装置 
（線路直角方向） 
Myd，δyd， 
Vyd，Bud，Tud，f ’ad 
Mmd，δmd， 
Vyd，Bud，Tud，f ’ad 
*2 
Mmd，δmd， 
Vyd，Bud，Tud，f ’ad 
*2 
注） *1 表中の記号は図 2.10による． 
 *2 移動制限装置（線路直角方向）が確実に破壊して水平力分散構造または免震構造
に移行できる場合には，支承部の損傷レベル 2 および 3 については破壊を許容す
ることができる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)最大耐力・変形性能の評価が可能な装置  (b)最大耐力・変形性能の評価が不可能 
または困難な装置 
図 2.10 支承部の装置の荷重－変位関係と損傷レベルの関連の例 1) 
 
損傷レベル4 
変位 
荷重 
× Vyd，Bud，Tud，f ’ad 
 
 
損傷レベル1 
 
Vyd：設計せん断耐力 
Bud：設計支圧耐力 
Tud：設計引張耐力 
f ’ad：コンクリートの設計支圧強度 
損傷レベル4 損傷レベル2 
 
Myd：設計曲げ降伏耐力，Mmd：設計曲げ耐力 
δyd：曲げ降伏時の設計変位 
δmd：曲げ耐力時の設計変位 
δnd：設計限界変位（曲げ耐力以降の変形性能の
評価が可能な場合）  
δmd δyd 
Mmd 
変位 
荷重 
Myd 
 
 
δnd 
損傷レベル3 
損傷レベル1 
 
損傷レベル4 
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２．２．３ 列車走行性に関わる照査 
(1)鉄道構造物共通の照査 
 列車走行性に関わる照査は，「変位制限標準」8)に定められている．列車走行性に関わる
性能項目のみを整理すると表 2.6に示すようになる． 
 
表 2.6 列車走行性に関わる性能項目と照査指標の例 8) 
要求性能 性能項目 照査指標の例 
安全性 
(a)常時の走行安全性 
変位 
(b)地震時の走行安全性に係る変位 
使用性 (c)乗り心地 変位 
復旧性 
(d)常時の軌道の損傷に関する復旧性 
変位，変形，耐力，応力度 
(e)地震時の軌道の損傷に係る変位 
 
 各性能項目の定義と，照査の考え方を以下に示す． 
(a)常時の走行安全性：設計耐用期間内に想定される常時のすべての作用のもとで，車両を
平滑に走行させるための性能． 
     想定される作用に対して，一般に，桁のたわみ，桁端等の構造物境界での軌道
面における鉛直目違いや角折れの変位・変形量を指標として，限界値以下である
ことを照査する．この限界値は，すべての車輪が脱線係数や輪重減少率等が走行
安全上から定まる限界値を超えないことと等価となるように定められている．桁
のたわみおよび軌道面における鉛直目違いの限界値の一例を表 2.7に示す．  
     また，桁端等において線路直角方向の水平目違いは生じないことを前提として
いる．このとき，遊間量として，在来線で 2mm，新幹線で 1.5mm 程度以下を確
保することとしている．  
(b)地震時の走行安全性に係る変位：地震時において車両が脱線に至る可能性をできるだけ
低減するための性能で，少なくとも L1 地震動に対して構造物の変位を走行安全
上定まる一定値以内に留めるための性能． 
     想定される作用に対して，構造物の横方向の振動変位および構造物境界におけ
る軌道面の不同変位を指標として，走行安全上から定まる限界値以下であること
を照査する．限界値としては，車輪とレール間の水平相対変位の最大値 70mmを
地震時の走行安全性の目安値として，これと等価となるように定められている．
軌道面における不同変位の限界値の一例を表 2.8に示す． 
     なお，「変位制限標準」8)においては，構造物は Minimum Requirement（最低限
の要求）として少なくとも L1 地震動に対して照査しており，これを超える地震
動に対しては，構造物のみでなく，軌道や車両側も含め，さらに運行システムも
合わせて，鉄道システム全体として対策を講じることを推奨している． 
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表 2.7 常時の走行安全性から定まる設計限界値 8) 
(a)桁のたわみ（新幹線の場合） 
連数 
最高速度 
(km/h) 
スパン長 Lb (m) 
10 20 30 40 50 60 70 80 90 100以上 
単連 
260 Lb/700 
300 Lb/900 
360 Lb/1100 
複数連 
260 Lb/1200 Lb/1400 
300 Lb/1500 Lb/1700 
360 Lb/1900 Lb/2000 
 
 (b)構造物境界の軌道面における鉛直目違いの設計限界値 
    最高速度(km/h) 単連(mm) 複数連(mm) 
新幹線 
260 2.0 3.0 
300 1.5 2.5 
360 1.0 2.0 
電車・内燃動車 
機関車 
160 3.0 4.0 
             
表 2.8 地震時の軌道面の不同変位の限界値 8) 
方向 
最高速度 
(km/h) 
角折れ（1/1000） 
目違い 
(mm) 平行移動 折れ込み 
Lb=10m Lb=30m 
水平 
130 7.0 8.0 14 
160 6.0 6.0 12 
210 5.5 3.5 4.0 10 
260 5.0 3.0 3.5 8 
300 4.5 2.5 3.0 7 
360 4.0 2.0 2.0 6 
 
 
(c)乗り心地：通常の使用状態において，構造物上を通過する車両の車体振動に対して利用
者の快適性を確保するための性能． 
常時の走行安全性と同様に，想定される作用に対して，一般に，桁のたわみ，
桁端での軌道面における鉛直目違いや角折れの変位・変形量を指標として，限界
値以下であることを照査する．この限界値は，車体の振動加速度が乗り心地上か
ら定まる限界値を超えないことと等価となるように定められている．桁のたわみ
および軌道面における鉛直目違いの限界値の一例を表 2.9に示す． 
また，桁端等において線路直角方向の水平目違いについては，常時の走行安全
性と同様である． 
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表 2.9 乗り心地から定まる設計限界値 8) 
(a)桁のたわみ（新幹線の場合） 
連数 
最高速度 
(km/h) 
スパン長 Lb (m) 
10 20 30 40 50 60 70 80 90 100以上 
単連 
260 Lb/2200 Lb/1700 Lb/1200 Lb/1000 
300 Lb/2800 Lb/2000 Lb/1700 Lb/1300 Lb/1100 
360 Lb/3500 Lb/3000 Lb/2200 Lb/1800 Lb/1500 
複数連 
260 Lb/2200 Lb/1700 
300 Lb/2800 Lb/2000 
360 Lb/3500 Lb/2800 Lb/2200 
 
(b)構造物境界の軌道面における鉛直目違いの設計限界値 
    最高速度(km/h) 目違い(mm) 
新幹線 
260  2.0 
300 2.0 
360 2.0 
電車・内燃動車 
機関車 
160 3.0 
 
(d)常時の軌道の損傷に関する復旧性：設計耐用期間内に想定される常時のすべての作用の
もとで，軌道部材を健全または補修しないで使用可能な状態に保つための性能． 
     想定される作用に対して，一般に，桁のたわみ，桁端での軌道面における鉛直
目違いや角折れの変位・変形量を指標として，限界値以下であることを照査する．
この限界値は，軌道の各部材（レール，締結装置等）の損傷程度から定まる限界
値と等価となるように定められている．なお，常時の走行安全性や乗り心地に関
する使用性の照査を行うことで，照査を省略できる場合が多い． 
(e)地震時の軌道の損傷に係る変位：地震時において，軌道部材を健全あるいは補修しない
で使用可能な状態に保つ，または短期間で補修可能な程度の損傷に抑えるための
性能で，少なくとも L1 地震動に対して構造物の変位を軌道の損傷に関する復旧
性から定まる一定値以内に留めるための性能．  
想定される作用に対して，構造物境界における軌道面の不同変位を指標として，
限界値以下であることを照査する．軌道の各部材（レール，締結装置等）の損傷
程度から定まる限界値と等価となるように定められている．なお，地震時の走行
安全性に係る変位の照査を行うことで，照査を省略できる場合が多い． 
 
 (2)ゴム支承を有する鉄道橋の照査 
 各性能項目について，支承部における一般的な照査の方法を以下に示す． 
(a)常時の走行安全性 
  想定される作用に対して，ゴム支承の鉛直変位が表 2.7(b)等の鉛直目違いの限界値以
下であることを確認する．また，線路直角方向の水平変位が，所定の遊間量（在来線で
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2mm，新幹線で 1.5mm程度）以下となるように移動制限装置を設ける．  
(b)地震時の走行安全性に係る変位 
想定される作用に対して，ゴム支承の線路直角方向の水平変位が表 2.8 等の限界値以
下であることを確認する．ただし，線路直角方向の移動制限装置が L1地震動に対しても
機能できる場合には，この照査は省略できる． 
(c)乗り心地に関する使用性 
想定される作用に対して，ゴム支承の鉛直変位が表 2.9(b)等の鉛直目違いの限界値以
下であることを確認する．また，線路直角方向の水平変位については，常時の走行安全
性の照査と同様である． 
(d)常時の軌道の損傷に関する復旧性 
常時の走行安全性や乗り心地に関する使用性の照査を行うことで，照査を省略する場
合が多い．  
(e)地震時の軌道の損傷に係る変位 
地震時の走行安全性に係る変位の照査を行うことで，照査を省略する場合が多い． 
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２．３ 現状の性能照査法の課題 
 
ゴム支承の鉄道橋への適用における検討課題として以下の点が挙げられる．  
(1)列車走行性の確保の方法とその評価法の確立  
(2)軌道が地震時の構造物の挙動に与える影響とその評価法の確立 
(3)桁端の遊間の確保の方法と遊間量の設定方法 
(4)軌道の安全性の確保（特に，桁端上） 
これらの課題は，道路橋や建築構造と異なる鉄道橋特有の課題である． 
このうち，本節では，(1)および(2)の課題について以下に説明する．なお，(3)の課題に対
しては，地震時の変位量以上の遊間を確保することを前提に考える．また，(4)の課題に対
しては，桁端付近にレール伸縮継目（EJ）を設けて線路方向に可動が可能な構造であるこ
と，また線路直角方向は，支承部において移動制限装置により拘束されていることを前提
と考える．なお，大規模地震においては，移動制限装置が破壊し線路直角方向に免震・制
震構造に移行する場合も想定する．このときは大規模地震時の列車走行性の評価が重要と
なる．これらの課題に関する詳細な検討は，今後の検討課題としたい． 
 
２．３．１ 列車走行性の確保の方法とその評価法の確立 
ゴム支承による列車走行性への影響が不明確であるため，この影響を明らかにするとと
もに，列車走行性の確保をどのように実現し，これをどのように評価するかについての課
題がある． 
これについては，「２．４ 設計コンセプトの提案」に常時および地震時の列車走行性
の確保の基本的な考え方を述べた上で，「３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価」にお
いて実橋測定やシミュレーション解析により検討を行っている． 
 
２．３．２ 軌道が地震時の構造物の挙動に与える影響とその評価法の確立 
ゴム支承を適用した鉄道橋について，より合理的な照査を行うためには，軌道が構造物
の地震時の挙動に及ぼす影響を明らかにし，さらに軌道の影響を考慮できる評価法の開発
が不可欠である． 
図 2.11に，ゴム支承を用いた橋梁について，連続した軌道（レール）が地震時の構造物
の挙動に及ぼす影響の概念図を示す．図 2.11 (a)は軌道がない構造の例として道路橋の場
合，同図(b)は鉄道橋の場合を示し，両者の比較として示している 8)-12)．図に示すように，
例えば軌道により橋桁の応答が拘束される場合には，当然ながら，橋桁の応答変位は軌道
のない構造よりも小さくなる． 
軌道の拘束力が大きくなると免震効果が十分に発揮されない可能性があることが示され
ている 9)-13)．免震構造では固定・可動構造より柔らかく橋桁を支持するため，地震時の構
造物の挙動において軌道の拘束力の影響がより大きく影響を及ぼすことが想定される． 
ゴム支承を用いた橋梁においては，軌道により橋桁の応答変位が抑制されると，ゴム支
承の減衰効果と相乗して，構造全体系の応答が低減するため，軌道の影響を考慮すること
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が実挙動に近くなるばかりでなく，構造物にとって有利になると考えられる．しかしなが
ら，軌道による橋桁の拘束がより大きくなると，ゴム支承の変形が小さくなり，逆にゴム
支承の減衰効果が十分に発揮できなくなる場合も想定される．そのため，軌道が地震時の
構造物の挙動にどのような影響を与えるかについて，構造物全体の挙動を含めて検討する
必要がある． 
一方，大規模地震時の軌道の挙動には未解明な部分が多く，特に構造物と軌道との相互
作用についての研究はほとんど行われていない．また，軌道とゴム支承を有する鉄道橋と
の動的相互作用についての検討事例は少ない． 
これについては，「４章 鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道の影響」および「５章 軌
道の影響を考慮した鉄道橋の地震時の性能評価」において，軌道部材を用いた振動台試験
等により地震時の軌道の動的な挙動を明らかにするとともに，ゴム支承を用いた鉄道橋の
構造全体系モデルにおける地震応答解析により軌道の地震時の構造物の挙動への影響につ
いて検討を行っている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 2.11 鉄道橋と道路橋の免震橋梁の相違（概念図） 
 
 
 
  
(a)道路橋の場合（軌道がない構造） 
 ゴム支承 
 
 
ゴム支承 
(b)鉄道橋の場合（軌道がある構造） 
慣性力 
 慣性力 
応答変位に相違 
      慣性力 
慣性力 
軌道の影響 
地震波 
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２．４ 設計コンセプトの提案 
ゴム支承を適用した鉄道橋について，常時（通常の使用状態）および地震時の構造形式
や列車走行性の確保の観点から，表 2.10に示す基本コンセプトを提案する．構造物は軌道
を安全に支持することが前提であるため，このコンセプトは，常時および L1 地震時まで
は軌道の安全性および走行安全性を確保できるようにするとともに，L2地震動においても
可能な範囲でこれらの向上が図れることを配慮して整理したものである． 
 
表 2.10 ゴム支承を用いた鉄道橋の基本コンセプト 
 線路方向 線路直角方向 鉛直方向 
常 時    
（通常の使用状態） 
水平力分散 
移動制限装置による変位拘束 
（列車走行性の確保） 
弾性支持 
中規模地震時 
（L1 地震時） 
水平力分散 
移動制限装置による変位拘束 
（列車走行性の確保） 
弾性支持 
大規模地震時 
（L2 地震時） 
免震・制震構造 
（支承による減
衰効果） 
移動制限装置による変位拘束 
または 移動制限装置の破壊による
免震・制震構造への移行 
弾性支持 
 
常時（通常の使用状態（地震時以外の状態））および地震時において，以下の構造が実
現できるようにするのがよいと考えられる． 
 
(1)常時 
 常時に想定される作用に対して，破壊および疲労破壊に関する安全性を満足する構造と
する．また，走行安全性，乗り心地に関する使用性，軌道の損傷に関する復旧性を満足す
る構造とする． 
 特に，後者の性能を満足するために，線路直角方向には，移動制限装置により変位を拘
束するとともに，鉛直方向には所要の鉛直剛性を有した弾性支持できる構造とする必要が
ある．これについては，「３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価」において，実橋測定
やシミュレーション解析による検討結果を踏まえ，評価法を提案する． 
(2)中規模地震時（L1地震動） 
 少なくとも L1地震動に対して，走行安全性を満足する構造とする． 
 特に，線路直角方向について，軌道面において過大な目違いが生じないように，移動制
限装置（図 2.6参照）により桁の変位を拘束する． 
 なお，線路方向について，L1地震動に対してもゴム支承のエネルギー吸収による減衰効
果を期待することも評価上は可能であるが，変形量が小さくその効果は限定されたものと
なるため，基本的には水平力分散構造と考える． 
(3)大規模地震時（L2地震動） 
 L2地震動に対して，特に，損傷に関する復旧性を満足する．これによって，破壊に関す
る安全性についても満足するものとみなすことができる． 
 線路方向については，ゴム支承のエネルギー吸収による減衰効果を期待した構造とする．
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このとき軌道の影響を考慮する必要があるが，これについては，「４章 鉄道橋の地震時
挙動に及ぼす軌道の影響」および「５章 軌道の影響を考慮した鉄道橋の地震時の性能評
価」における振動台試験や構造全体系モデルの地震応答解析による検討結果を踏まえ，評
価法を提案する． 
また，線路直角方向については，移動制限装置によって軌道面に過大な目違いが生じな
いように桁の変位を拘束する構造とする場合，あるいは想定通りに移動制限装置が破壊し
て線路直角方向においても免震・制震化する場合の両方の構造を想定する．そのため，表
2.10には両者を併記し，どちらのコンセプトも適用可能と考えることとした． 
前者の場合，移動制限装置で変位拘束することにより桁端の軌道面における線路直角方
向の相対変位が抑えられるため，軌道の損傷防止や大規模地震時の走行安全性向上などの
観点からは望ましいと考えられる．本論文の大半はこの考え方を基本とした． 
一方，後者のように，大規模地震時に移動制限装置が破壊して免震構造に移行させるこ
とにより，下部構造への負担が軽減されるため，下部構造の損傷が抑えられ地震後の早期
復旧が可能となるばかりでなく，下部構造の断面の縮小化のメリットも期待される．しか
しながら，この場合，桁端の軌道面における線路直角方向の相対変位が前者よりも大きく
なるため，これによる軌道および走行安全性への影響について慎重な検討が必要と考えら
れる．また，移動制限装置は，想定される地震動でスムーズに破壊することが望ましい．
このような装置については種々の開発も行われている 14)-19)．  
なお，線路方向は，地震時に軌道の安全性を確保できるように，橋梁端部付近にレール
伸縮継目（EJ）を設けることを前提とする． 
 本論文では，橋梁の設計に主眼を置いて検討を行っている．大規模地震時の軌道の安全
性や走行安全性については未だ検討の余地もあり，これらについて別途十分な配慮が必要
である．  
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３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
 
３．１ はじめに 
ゴム支承を適用した鉄道橋では，桁が弾性的に支持されるため，これによる列車通過時
の走行性への影響が懸念される．この問題は，通常の使用状態と地震時の大きく2つに分け
て考えることができ，それぞれ以下のようなことが懸念される． 
(1)通常の使用状態 
 通常の使用状態において，列車通過時に，桁のたわみとともにゴム支承の沈下が生じ，
軌道面に鉛直方向の角折れと目違いが生じる．また，列車通過時に桁のたわみ振動とゴム
支承の鉛直振動の共振が懸念される． 
 なお，線路直角方向については，「２．４ 設計コンセプトの提案」表2.10に示すよう
に，拘束する構造を前提する． 
(2)地震時 
 地震時において，(1)の状態に加えて，桁の線路直角方向たわみ，これと橋脚等の変形に
よる軌道面に水平方向の角折れと目違いが生じる．また，構造物本体の振動が大きいこと
による影響も懸念される．  
「２．４ 設計コンセプトの提案」表2.10に示すように，本構造では，支承部において，
中規模地震動までに対して桁の線路直角方向の移動を拘束する構造を考えている．なお，
大規模地震動に対しては構造物のみで列車走行性を確保することが困難であるため，列車
運行システムや車両・軌道も含めた対策が施されていることを前提に考える．  
 
 本章では，「(1)通常の使用状態」における列車通過時の走行性評価を対象とする．鋼橋
でゴム支承を用いた場合には，特にコンクリート橋と比較して活荷重による荷重変動が大
きいため，この影響がより大きくなる．しかしながら，今までゴム支承を適用した鉄道橋
の列車通過時の挙動に関して実測データがなく走行性については検討が十分なされておら
ず，その評価方法が確立していなかったのが現状である．そのため，ゴム支承を適用した
鉄道橋の列車通過時の走行性の評価法の確立が必要不可欠である． 
また，列車通過時の走行性評価において，列車通過時のゴム支承の沈下量（圧縮変形量）
が重要なファクターとなるが，ゴム支承の鉛直ばね特性が十分に明らかにされていないと
いう課題もある． 
そこで，本節では，まずゴム支承の鉛直ばね特性の算定式とその課題を示した上で，ゴ
ム支承を適用した鉄道橋の免震・制震構造について，実橋測定によるゴム支承の挙動を明
らかにするとともに，車両と橋梁の動的相互作用を考慮した列車走行シミュレーション解
析による検討，そしてその結果に基づく列車走行性の評価方法を提案する． 
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３．２ ゴム支承の鉛直ばね特性 
積層ゴム支承は，ゴムと鋼板を数層ずつ交互に積層した構造である（図 3.2.1）．ゴム単
体では，鉛直方向に圧縮した場合にはゴムが周方向へ凸状に膨らみ出すが，一層のゴムを
薄くし，ゴムとゴムの間に鋼板を加硫接着させることにより，圧縮変形に対するゴムの周
方向への動きが鋼板によって拘束されるため，ゴム自体の膨らみ出しが非常に小さくなる
2)．すなわち，自由表面積を小さくすることにより，ゴム本体がもつ自由な変形を拘束で
き高い圧縮ばね定数を得ることができる． 
 
 
 
 
 
        
(a)積層ゴム支承・高減衰積層ゴム支承      (b)鉛プラグ入り積層ゴム支承    
図3.2.1 ゴム支承の構造の例1) 
 
ゴム支承の列車通過時の圧縮変形量の算出においては，ゴム支承の圧縮ばね定数をどの
ように設定するかが重要である．ゴム支承の圧縮ばね定数 Kvは，いくつか提案されている
が，「鉄道構造物等設計標準・同解説（鋼・合成構造物）」1)では以下の式が用いられてい
る．この算定式は，BS5400（BS：British Standard）3)がもとになったものである． 




i
ev
t
A
GS
GS
K
1
400
2000
2
2
  (3-1) 
ここに， G：せん断弾性係数 
S：一次形状係数で，自由表面積（ゴム側面積）に対する拘束面積（鋼板面積）
の比 
Ae：有効断面積 
ti：ゴム一層あたりの層厚 
式(3-1)は，以下の式から誘導される． 
BS5400 より，ゴム一層あたりの鉛直変形量 δvは次式で算定される． 
 
be
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v
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25
      (3-2) 
  ここに，V：鉛直荷重 
Eb：ゴムの体積弾性率 
 上式を変更して，ゴム一層あたりの圧縮ばね定数 Kviの式に変換すると次式となる． 
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 上式に，ゴムの体積弾性率で一般的な数値である Eb＝2000N/mm
2を代入し，ゴム支承全
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層に対する圧縮ばね定数に変換すると，式(3-1)の圧縮ばね定数 Kvの算定式が得られる． 
なお，BS5400 においては，式(3-2)は， 
 ・全荷重の 1/3 から全荷重の範囲のばね定数であること 
 ・算定式には±25%の誤差があること 
 が記述されている． 
一方，ゴム支承の圧縮荷重と圧縮変形量の関係の概念図を図 3.2.2 に示す．図 3.2.2 のよ
うに，圧縮荷重と圧縮変形量の関係は非線形性を示し，圧縮荷重が大きくなるにつれ圧縮
ばね定数は大きくなり，同じ荷重変動範囲に対する圧縮変形の変動量は小さくなる．また，
同じ最大圧縮荷重であっても荷重変動範囲が小さいほど圧縮ばね定数は大きくなる．すな
わち，圧縮荷重の大きさやその変動範囲により圧縮ばね定数が変化する傾向を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図 3.2.2 ゴム支承の圧縮ばね特性 
 
実際に鋼鉄道橋に使用されたゴム支承について，圧縮載荷試験により得られた圧縮ばね
定数の試験値と式(3-1)での計算値の比較を図 3.2.3 に示す 4)．この圧縮ばね定数は，列車
走行性に関係すると考えられる活荷重に相当する変動荷重範囲（死荷重反力～死荷重およ
び活荷重による反力）におけるばね定数である． 
なお，図 3.2.3 は，計 190 基の鉛プラグ入り積層ゴム支承のデータを示している． 
 
 
圧縮荷重 V 
圧縮変形量 δv 
荷重変動範囲 
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図 3.2.3 ゴム支承の圧縮ばね定数の試験値と設計式の計算値の違い 4) 
 
図 3.2.3 より，ゴム支承の圧縮ばね定数はばらつきが大きく，試験値が上式の設計式の
計算値の 2 倍以上となるケースも多い． 
試験値が，設計式の計算値と異なる理由としては， 
・ゴム支承の圧縮ばね定数は載荷荷重や変動範囲により変化するが，実橋における載荷
範囲はかなり小さく，BS5400 の式の荷重範囲（全荷重の 1/3 から全荷重の範囲）と異
なること 
・BS5400 の式とは，ゴム支承の材質や形状が異なること（例えば，鉛プラグは考慮され
ていない等） 
・圧縮変形量が小さいために載荷試験の計測誤差による影響が大きくなること 
等が考えられる． 
そこで，特に面圧（荷重）範囲と鉛プラグの影響も考慮できる算定式について検討 4)-7)
し，既往の試験値に適合するように次式が提案されている 4)． 
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2
 (3-4) 
ここに，σmax：最大面圧，σamp：面圧振幅，Ap：鉛プラグの面積である． 
提案式について，試験値／計算値の分布を図 3.2.4 に示す．試験値／計算値の分布は 0.4
～1.8 程度であり，図 3.2.3 と比較して，ばらつきが大幅に小さくなることがわかる．試験
値に対する差が±20％以内となるのは，現設計式が 2 割程度であるのに対し提案式は 6 割
以上となる．また±30％以内では，提案式は 85％程度を網羅できる．しかしながら，差が
30%以上を超えるデータも少なくなく，精度的にはまだ十分とはいえない． 
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図 3.2.4 ゴム支承の圧縮ばね定数の試験値と提案式の計算値の違い 4) 
 
いずれにしても，列車通過時の評価を精度よく行うためには，ゴム支承の圧縮ばね定数
を適切に定める必要がある．これについては，未だ汎用性のある精度の高い算定式は得ら
れておらず，今後の課題であるといえる． 
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３．３ 実橋測定によるゴム支承の変形挙動 
３．３．１ 概要 
鉄道橋にゴム支承を適用する場合，桁が弾性支持された状態となることから，列車走行
性に対する配慮を十分に行う必要がある．一方，ゴム支承を用いた橋梁について，列車通
過時のゴム支承の挙動については明らかになっていない．特に，新幹線等の高速鉄道の橋
梁にゴム支承を用いる場合も多いため，高速域も含めて列車通過時のゴム支承の挙動につ
いて確認していくことが重要である． 
本節では，新幹線橋梁の 4 径間連続合成桁 8),9)，および在来線橋梁の単純鋼桁 10)に用い
られた鉛プラグ入り積層ゴム支承について，列車通過時の鉛直変位を計測した結果につい
て示す． 
 
３．３．２ 新幹線橋梁の実橋測定 8),9)  
(1)対象橋梁および測定の概要 
 測定した橋梁は，4 径間連続完全合成桁（スパン 30.2＋38.0＋38.0＋30.2m）であり，P3
支点は馬桁が付いた構造で，主桁は 2 主開断面構造である．支承には鉛プラグ入り積層ゴ
ム支承が用いられており，地震時水平力分散構造として設計されている．ゴム支承の主な
諸元を表 3.3.1 に示す．最大反力は端支点（P1，P5 支点）は約 2800kN，中間支点（P2～
P4 支点）は約 6800kN である．また，図 3.3.1 に，ゴム支承の構造の写真を示す． 
表 3.3.1 ゴム支承の主要諸元 
 
 
 
図 3.3.1 ゴム支承の構造 
 
  
  
P1,P5x _ P2,P3,P4x _
`ó ¡ @ (mm) 600×600 1000×1000
S ê w ú (mm)~ w  15×8 23×5
v O{ | ¼ a (mm) 4| Ó 85 4| Ó 140
ê `ó W 9.4 10.2
ñ `ó W 5.0 8.7
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図 3.3.2 に，ゴム支承の鉛直変位の計測箇所を示す．計測は P1～P3 支点について行い，
計測点数は合計 13 点である．下り線の起点方の P1 支点については，角部の 4 箇所（P1-C-3
～P1-C-6）を計測しており，三次元的な挙動も捉えられるようにしている． 
測定は，ほぼ静的な載荷状態と考えられる列車速度 25km/h から最高速度 230km/h まで
行ない，低速時には 1/50(sec)刻み，それ以外は 1/200(sec)刻みで記録した．なお，列車走行
性には，列車が橋梁に進入する側の端支点のゴム支承の鉛直変位による影響が大きいため，
ここでは P1 支点のゴム支承の鉛直変位に着目する．  
 
 
(2)測定結果 
 測定結果の一例として，図 3.3.3(a)に列車速度 25km/h，同図(b)には列車速度 229km/h の
下り線列車通過時の P1 支点下り線側ゴム支承の時刻歴変位波形を示す．図において負側
はゴム支承の圧縮側を示す． 
列車は新幹線車両 6 両（1 車両あたり 2 台車）であるが，各台車が通過する際に変位の
凸部が生じていることがわかる．これは，台車が支点上を通過する際に，車両からの鉛直
荷重によりゴム支承が圧縮変形を生じているためである． 
また，桁端側（P1-C-3，P1-C-5）より中央側（P1-C-4，P1-C-6）の方が大きくなってお
り，桁端側では鉛直変位がほとんど生じていない．このことから，台車が支点上を通過す
る際の鉛直荷重による圧縮変形のみでなく，桁のたわみによる支点部の回転変形が足し合
わさっており，この回転変形による引張方向の鉛直変形が，台車からの鉛直荷重による圧
縮変形を相殺するほど生じていることが考えられる． 
ただし，台車通過時の変位振幅が桁中央側（P1-C-4，P1-C-6）が桁端側（P1-C-3，P1-C-5）
より大きいため，軸重による鉛直荷重がゴム支承全面に均等に生じずに，桁中央側に偏心
しているものと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3.3.2 橋梁概要およびゴム支承の鉛直変位計測箇所 
：変位計測箇所 
：ゴム支承 
P1 橋脚 
 P2 橋脚 
（門型ﾗｰﾒﾝ橋脚） 
P3 橋脚 
P4 橋脚 P5 橋脚 （第 1 径間） （第 2 径間） （第 3 径間） （第 4 径間） 
←上り線側 
→下り線側 
P1-C-4 
P1-C-5 P1-C-6 
P1-C-3 
鋼桁 ゴム支承 
計測箇所 
＋     ＋ 
桁断面図 
コンクリート床版 
鋼桁 
ゴム支承 
変位計 
ゴム支承の変位計設置イメージ 
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(a)列車速度 25km/h 
 
(b)列車速度 229km/h 
図 3.3.3 P1支点ゴム支承の鉛直変位の時刻歴波形 
 
 図 3.3.4 に下り線列車通過時の P1 支点下り線側ゴム支承の最大鉛直変位量（圧縮側）を
示す．この図より，本橋梁では列車通過時のゴム支承の圧縮変形量は最大 0.25mm 程度で
あり，非常に小さい． 
 また，図 3.3.4 において，列車速度 200km/h 前後で若干ピークとなる傾向が見受けられ
るが，これは動的応答により桁のたわみが大きくなっていることが原因であり，これを含
めても鉛直変位は低速時と高速時であまり変わらず，列車速度による影響は小さい． 
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図 3.3.4 ゴム支承の鉛直変位の最大値 
 
(3)測定結果の考察 
 計測した鉛直変位には，図 3.3.5 に示すように，以下の 2 つの変位成分が含まれている． 
・通過する列車の鉛直荷重によるゴム支承の圧縮変形による鉛直変位（図 3.3.5 (a)） 
・桁のたわみに伴い生じるゴム支承の回転変形による鉛直変位（図 3.3.5 (b)） 
前者は，理論的には鉛直荷重がゴム支承全面に作用すれば一様に変形することになるが，
測定結果ではゴム支承全面が均一の鉛直応力とならず，桁の内外で応力が異なるため，一
様には変形していない．一方，後者はゴム支承の桁のスパン中央側と桁端側で正負相対す
る変形をする． 
ゴム支承の鉛直変位は式（3-5）で表される． 
    δv＝δcv＋δrv  (3-5) 
    ここに，δv：ゴム支承の鉛直変位（計測変位） 
        δcv：ゴム支承の圧縮変形による鉛直変位 
        δrv：桁のたわみに伴うゴム支承の回転変形による鉛直変位 
 
 
 
 
 
 
 
図 3.3.5 ゴム支承の鉛直変位の内訳 
 
そこで，ゴム支承自身の圧縮変形による鉛直変位 δcv に着目するため，各鉛直変位の平
均値として回転変形分を除去して算定する．図 3.3.6 は，下り線列車通過時の P1 支点のゴ
ム支承について各鉛直変位の平均値の最大値を示す．下り線列車通過時には，下り線側の
ゴム支承の圧縮変形量（負側の鉛直変位）は最大 0.12mm 程度であるが，上り線側のゴム
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支承は 0.02mm 程度となっている．全体的にはばらつきがあるものの上下線の鉛直変位の
下り線と上り線の比率は概ね 8：2～9：1 となっており，この比率が本橋梁の上下線の支点
反力の分担比とみなすことができる．また，図 3.3.4 と同様に，ゴム支承の鉛直変位は列
車速度による影響が小さい結果となっている． 
 
図 3.3.6 ゴム支承の鉛直変位（平均）の最大値 
 
 また，図 3.3.7 には，圧縮変形量について実測値と計算値を比較して示す．本橋梁に用
いたゴム支承は，鉛直載荷試験の結果，式（3-1）により算定される設計値の 1.6 倍程度の
圧縮ばね定数を有している 8)．そこで，計算値として，以下の 2 ケースについて比較した． 
計算値①：設計値の圧縮ばね定数を用いて次式により圧縮変形量を算定 
     δv＝Rd(L+I)／Kvd                          (3-6) 
       ここに，Rd(L+I)：列車荷重（実荷重）および衝撃荷重による支点反力 
Kvd：式（3-1）による計算される設計値の圧縮ばね定数 
計算値②：鉛直載荷試験結果の圧縮ばね定数を用いて次式により圧縮変形量を算定 
      δv＝Rd(L+I)／Kvexp                         (3-7) 
       ここに，Rd(L+I)：列車荷重（実荷重）および衝撃荷重による支点反力 
Kvexp：鉛直載荷試験結果の圧縮ばね定数 
図より，実測値は計算値よりかなり小さく，鉛直載荷試験の圧縮ばね定数を用いて算定
した圧縮変形量でも実測値の 2 倍程度となっている．これは，計算では列車の車輪軸重が
すべてゴム支承に作用するとしているが，実際には軌道や桁で分散されていることによる
ものと思われる．すなわち，現行の設計では，圧縮変形量を大きめに評価していることが
確認された．なお，計算値②は，図 3.3.4 の桁中央側の鉛直変位の最大値にほぼ等しい．
このことからも，本橋梁では，鉛直荷重は桁中央側に偏心して載荷されている可能性があ
ることがわかる． 
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図 3.3.7 ゴム支承の圧縮変形量の実測値と計算値の比較 
 
３．３．３ 在来線橋梁の実橋測定 10)  
(1)対象橋梁および測定の概要 
 測定した橋梁は，スパン 67.7m の単純桁である．主桁は複線 1 主箱形鋼断面であり，曲
線半径 R=820m の曲線桁構造である．支承には鉛プラグ入り積層ゴム支承が用いられてい
る．ゴム支承は 1220mm×1220mm（29mm×6 層）を用いており，最大反力は約 7300kN で
ある． 
図 3.3.8 にゴム支承の鉛直変位の測定箇所を示す．測定は，起点方の支点は上り線側（内
軌側）および下り線側（外軌側），終点方の支点は下り線側のみ行っている．起点方の下り
線側のゴム支承は角部 4 箇所を計測している．ここでは，主に起点方のゴム支承に着目す
る． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 3.3.8 ゴム支承の鉛直変位測定箇所 
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(2)測定結果 
 ゴム支承の鉛直変位の時刻歴波形は省略するが，「３．３．２ 新幹線橋梁の実橋測定」
と同様に，台車が通過する際に凸となる波形であること，また台車通過時のゴム支承自体
の圧縮変形と，桁の鉛直たわみに伴うゴム支承の回転変形が足し合わされていた． 
列車速度による影響をみるため，各列車速度における起点方ゴム支承の圧縮変形量の最
大値を図 3.3.9 に示す．ゴム支承の圧縮変形量は，桁の鉛直たわみによる回転成分を除去
するため，ゴム支承の測定変位を平均化することによって求めた． 
図 3.3.9 より，120km/h までの範囲では，多少の変動はあるものの列車速度によらず鉛
直変位は同程度であり，本橋梁においても動的な影響は小さいことが確認された．図には，
列車荷重（衝撃は含まない）による圧縮変形量の計算値も記している．この計算値は上下
線の支点反力は均等と仮定して算定したものであるが，それでも測定結果は全て計算値よ
り小さい値となっている． 
また，上下支点の分担比は，上り線（内軌側）通過時は，低速域では 0.95：0.05，速度
が上がるにつれ概ね 6：4～7：3 になっているのに対し，下り線（外軌側）通過時は，下り
線側のゴム支承でほぼ 100%負担する結果となっている．この両者の相違は，下り線通過
時には，遠心荷重により桁の外軌側への回転モーメントが生じて外軌側支点反力が増大す
るためで，速度が大きくなると遠心荷重が大きくなり，この影響が顕著になることが原因
と考えられる． 
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    (a)上り列車通過時  
 
  (b)下り列車通過時 
図 3.3.9 ゴム支承の圧縮変形による鉛直変位の最大値 
 
３．３．４ 実橋測定のまとめ  
 2 橋のみの測定結果ではあるが，高速域を含めた列車通過時のゴム支承の挙動として，
以下のことが確認された．これらは 2 橋にほぼ共通して認められた挙動である． 
・ゴム支承の鉛直変位は，支点上を台車が通過するごとに凸部が生じる． 
・ゴム支承の鉛直変位には，支点上を台車が通過ごとによる圧縮変形に加え，桁上を列
車が走行することによる桁の鉛直たわみに起因する回転変形が加わる． 
・ゴム支承の圧縮変形は，多少の変動はあるものの列車速度によらず同程度であり，動
的な影響は小さい．新幹線橋梁においては速度 230km/h までこの傾向が認められた． 
・ゴム支承の圧縮変形量は，ゴム支承の圧縮ばね定数から算定される圧縮変形の計算値
より小さい． 
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３．４ シミュレーション解析による列車走行性評価 
  
 列車走行性を評価するためには，実橋測定による方法が考えられ，これにより実際の列
車通過時の構造物および列車の挙動を把握することができる．しかしながら，実橋測定は，
種々の条件の橋梁について実施することは困難であり，また同時に列車の応答を計測する
のが望ましいがかなり煩雑となる．例えば，新幹線の開業前の速度向上試験等においては
車上側および構造物側で走行時の各種挙動の測定が行われている 11)が，同時性の確保が困
難であることや軌道の整備状態等の種々の影響が含まれ，測定結果のみで構造物と列車の
挙動の相互作用を考慮した列車走行性の評価は難しい．そのため，実橋測定のみでは列車
走行性への影響を検討することは難しい． 
そこで，本節では，シミュレーション解析により，種々の橋梁について解析を行い，ゴ
ム支承の圧縮変形量によって列車走行性に与える影響を検討する．シミュレーション解析
は，ゴム支承を有する橋梁上の列車通過時の挙動を，構造物と走行列車の動的相互作用を
考慮し計算を行うものである．種々の条件の橋梁の解析結果をもとに，列車走行性に影響
を及ぼす因子を明らかにし，列車走行性の評価法を検討する． 
 
(1)列車走行シミュレーション解析の概要 
列車走行シミュレーション解析は，厳密には三次元モデルによる解析 12)が望ましいが，
本検討ではゴム支承の圧縮変形および桁の鉛直たわみの鉛直方向の挙動に着目するため，
構造物および車両は二次元モデルとした 13)-15)． 
シミュレーション解析プログラムの概念図を図 3.4.1 に示す．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
構造物：二次元モデル 
   （桁：梁要素，支承：ばね要素） 
車両：二次元ばねマスモデル（10 自由度） 
1 車両当たり 1 車体－2 台車－4 車輪軸 
    
台車 
車体 
車輪 
桁：梁要素 
第 1 径間 第 2 径間 第 3 径間 第 4 径間 
P1 P2 P3 P4 P5 
ゴム支承：ばね要素 橋脚天端：固定端 
列車 
車両のモデル化 
図 3.4.1 列車走行シミュレーション解析の概念図 
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図 3.4.1 は，ゴム支承を有する 4 径間連続桁上を列車が走行するシミュレーションの概
念である．本解析プログラムは，ゴム支承を有する桁上を，一定の速度で走行する列車が
通過する際の構造物および車両の応答を時々刻々算定するものである． 
シミュレーション解析プログラムの特徴を以下に示す． 
・ 構造物を平面モデルにモデル化し，上下方向（鉛直方向）のみに着目したプログラム
である．構造物は，桁は梁要素で，ゴム支承はばね要素でモデル化する． 
・ 弾性支持された桁と桁上を走行する列車の連成を考慮する． 
・ 車両は，車体・台車・車輪軸を質点とばね要素で結合した二次元ばねマスモデルにモ
デル化する．1 車両当たり，1 車体－2 台車－4 車輪軸の 10 自由度を有するモデルにモ
デル化する． 
・ 列車は，速度は任意に設定でき，かつ任意の車両数を設定できる． 
また，プログラムの内部演算は，固有値解析には一般化ヤコビ法，時刻歴応答解析は
Runge-Kutta-Gill 法による数値計算を用い，時間刻みは 1/1000(sec)とした． 
 
(2)列車走行シミュレーション解析の数値計算 16)-19) 
(a)平面骨組 FEM 剛性方程式 
通常の平面骨組構造の有限要素解析手法により，構造物全体の剛性マトリックスおよび
質量マトリックスを求める．ここでは，図 3.4.2 に示すような，ゴム支承を有する単純桁
を考える．ゴム支承は，桁の両端部の鉛直要素部材で表現し，弾性支持部材として考える． 
全体座標系は，図 3.4.2 に示すように，線路方向が x 方向，鉛直方向が y 方向である． 
 
 
 
 
 
図 3.4.2 ゴム支承を有する単純桁の平面骨組有限要素モデルと座標系 
 
平面骨組 FEM の剛性方程式は， 
    F＝K･δ （3-8） 
と表せる．ここに，F：外力ベクトル，K：剛性マトリックス，δ：変位ベクトルである． 
また，外力ベクトル F および変位ベクトル δ を節点別で表すと以下のようになる． 
      F＝[X1,Y1,M1,X 2,Y2,M2,, ・・・・・・・]
T  
      δ＝[u1, ν1, θ1, u2, ν2, θ2, ・・・・・・・]
T  
ここに， X：x 方向力（線路方向）， Y：y 方向力（鉛直方向），M：回転力（モーメント），
u：x 方向変位，ν：y 方向変位，θ：回転角である． 
ここで，節点別になっている順序を変位方向別にまとめて以下のように組みかえる． 
x 
y 
鉛直要素（ゴム支承） 鉛直要素（ゴム支承） 
O 
水平要素（桁） 
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   F’＝ 










M
Y
X
             δ’＝ 











v
u
           K = 










333231
232221
131211
KKK
KKK
KKK
  
 
(b)縮約剛性マトリックス B の誘導 
 外力は移動荷重（鉛直荷重）のみとすると， 
        X＝0，   M＝0 
となる． 
 また剛性マトリックス K の部分マトリックスに関して 
      W1＝K22              W2＝[K21，K23] 
      W3＝ 





3331
1311
KK
KK
         W4＝[K12，K32]
 T
 
 とおくと，以下のようになる． 
      Y＝W1 ν＋W2[u， ]
 T
                      （3-9） 
      0＝W4 ν＋W3[u， ]
 T
      （3-10） 
これらの式から 次式が得られる． 
      Y＝B ν（ν
-1
 Y）     （3-11） 
ここに，ν は走行節点の鉛直変位ベクトル，Y は節点に作用する鉛直荷重ベクトルであ
る．また，マトリックス B は，次式で算定される縮約剛性マトリックスである． 
      B＝W1－W2 W3
-1
 W4   （3-12） 
縮約剛性マトリックス B を用いると運動方程式は以下のようになる． 
       M ＋B ν＝0                 （3-13） 
 
(c)走行節点の鉛直変位から節点勾配への変換（変位勾配変換マトリックス C） 
剛性マトリックスの部分マトリックスに関して，新たに 
    W1＝K33        W2＝[K31，K32] 
W3＝ 





2221
1211
KK
KK
       W4＝[K13，K23]
 T
 
とおくと，以下のようになる． 
      [0，Y] T＝W3 [u，ν]
 T＋W4 θ           （3-14） 
      0＝W2 [u，ν]
 T＋W1θ              （3-15） 
これらの式から 次式が得られる． 
            θ＝W6 [0，Y]
 T
                  （3-16） 
ここに， 
      W6＝－(W1－W2 W3
-1
 W4)
-1
 W2 W3
-1＝[W6
L，W6
R
]            （3-17） 
により，式（3-16）は次式で表せる． 
      θ＝W6
R
 Y＝W6
R B ν                        （3-18） 
ここに，  
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      C＝W6
R
 B                           （3-19） 
とすると，次式のようになる． 
      θ＝C ν                            （3-20） 
式（3-20）により，変位勾配変換マトリックス C によって，鉛直変位 ν から節点勾配 θ
への変換が行われる． 
 
(d)離散たわみから連続たわみへの変換 
節点 i から i＋1 間の連続する鉛直変位を両節点変位および角度で表すと，次式のように
なる． 
    )(xi ＝[1，x，x2，x3]αi  （ui≦x≦ui+1）             （3-21） 
ここに，αiは係数ベクトルであり， 
    αi＝Ji
-1 
[νi，νi+1，θi，θi+1]
 T
 
である．ただし，Jiは， 
         Ji＝ 
















2
11
2
3
1
2
11
32
3210
3210
1
1
ii
ii
iii
iii
uu
uu
uuu
uuu
    
である． 
節点鉛直変位 ν によって，全長にわたる滑らかなたわみ曲線 Y(x)を表すと次式のように
なる． 
Y (x)＝Σ )(xi ＝Σ[1，x，x2，x3] Ji
-1 
[νi，νi+1，θ i，θi+1]
 T
 
       ＝F1(x) ν＋F2(x) θ＝F1(x) ν＋F2(x) Cν＝G
T
(x) ν       （3-22） 
 ここに，G(x)は，[1，x，x2，x3]，Ji（i＝1～n）および変位勾配変換マトリックス C から
定まる． 
 
(e)桁および車両の運動方程式 
式（3-13）を一般化ヤコビ法により固有値解析を行い，固有ベクトル φkおよび固有円振
動数 ωkを求める． 
たわみの連続モード関数表現は，次式のとおりである．  
      Y(x)＝Σfk(t)･φk(x)                         （3-23） 
ここに，fk(t)は k 次モードに対応する時間 t のみの関数（一般座標），φk(x)は k 次モード
の x のみの固有関数（振動モード形）である． 
たわみの離散モード表現は，次式のようになる． 
       ＝Σfk (t) ･φk                          （3-24） 
ここに，φkは固有ベクトルであり， 
      φk(x)＝G
T
(x)･φk                         （3-25） 
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が成立するとの仮説をたてる． 
 
l
0
φk･φl dx＝ 
l
0
φk
T･G(x)･GT(x)･φl dx 
＝φk
T

l
0
G(x)･GT(x) dx ･φl               （3-26） 
から，φkの直交性の成立条件は， 
      
l
0
G(x)･GT(x) dx＝                                （3-27） 
で確認することができる． 
桁のたわみベクトル y(t)は，動的たわみを式（3-23）より計算し，静的たわみを付加する
と，次式で表される． 
           y(t)= ys(t)＋∑(fdk (t)‐fsk (t))･φk(x)                          （3-28） 
ここに，ys(t)は車両の進行とともに変化する静的たわみベクトル，fdk (t)，fsk (t)は k 次モ
ードに対応する動的および静的変位である．これらを用いると，桁の運動方程式は次式の
ようになる． 
  tfdk ＋     ekd
T
kdkkdkeksekkk mYtftfmC /)/2(
22
           （3-29） 
   eks
T
kskk mYtf /
2
   （3-30） 
ここに，ζk：桁の k 次減衰定数 
    Csek：支承部の等価減衰定数 
    mek：等価質量で，次式で表される． 
  mk＝ 
l
0
m(x) ･φk
2
 (x) dx                             （3-31） 
    Yd：動的節点荷重ベクトル 
Ys：静的節点荷重ベクトル 
動的節点荷重ベクトル Yd および静的節点荷重ベクトル Ys は，次式で表される．これら
は，車輪軸配置に対応する動的移動荷重列 Pdkwおよび静的移動荷重列 Pskwが一定速度で走
行する場合を想定したものである． 
 Yd＝ΣGk(xiw)･Pdkw                                               （ 3-32） 
   Ys＝ΣGk(xiw)･Pskw                                                （ 3-33） 
ここに，Gk(xiw)：離散たわみから連続たわみに変換するマトリックスで，式（3-22）に
より算定される． 
1  when k＝l  
0  when k≠l 
 
３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
 
 
 53 
iwx ： wi 軸の位置を示す x 座標で，速度 v および車輪軸配置 iwS を用いて次式で
表せる． 
       iwx t iwS                            （3-34）  
 Pdkw：動的移動荷重列で，車輪軸 iw軸の動的輪重 Pdiwの荷重列 
Pskw：静的移動荷重列で，車輪軸 iw軸の静的輪重 Psiwの荷重列 
車輪軸 iw軸の動的輪重 Pdiwは，次式により算定される． 
    siwRiwiwRzRiwiwRZdiw PzzczzkP                      （3-35） 
ここに， RZk ：レールのばね定数 
ziw：車輪軸 iw軸の上下変位 
zRiw：車輪軸 iw軸の走行軌跡で，次式により算定される．これが走行車両の強
制変位となる． 
        Riwz    iwkk xtf                         （3-36） 
RZc ：軸ばね（台車と車輪軸を連結するばね）の減衰定数 
Psiw：車輪軸 iw軸の静的輪重 
一方，車両の運動方程式は，次式で表すことができる．func( )は，車両の各部の力のつ
り合い式の関数であるが，詳細は文献 20)によるものとし，ここでは割愛する． 
 func  RP,,,                         （ 3-37） 
ここに， Z：次式で表される車両の状態量ベクトル 
],,,,[  TTwZ
T                    （3-38） 
ここに， wZ ：車輪の上下変位 
TZ ：台車枠の上下変位 
T ：台車枠のピッチング角 
 ：車体の上下変位 
B ：車体のピッチング角 
P ：レールからの反力ベクトル 
R ：車両内のばね力ベクトル 
上記の桁の運動方程式を Runge-Kutta-Gill 法 21)により数値積分を行いながら，時々刻々
の構造物および車両各部の応答値を算定する．構造物および車両各部の応答は，車両から
構造物へは式（3-32）および式（3-33）による動的および静的輪重を外力とし，構造物か
ら車両へは式（3-36）による車輪軸の走行軌跡を強制変位として入力され，これにより構
造物と車両の相互作用が考慮される．  
 
(3)列車走行性の評価の方法 
 列車走行性の評価は，上記のシミュレーション解析による結果を用いて，「鉄道構造物等
設計標準・同解説（変位制限）」22)に準拠して行うこととする．具体的には，車両の最大応
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答値を用いて，以下の 2 点に着目して，それぞれ満足しているか否かについて行う． 
(a)走行安全性の評価…車輪の輪重減少率の最大値が 0.281（A 限度値）以下 
(b)乗り心地の評価…旧国鉄乗り心地基準 23)の乗り心地係数 1.5以下かつ車体の上下振動加
速度の最大値が 0.2g以下（図 3.4.3） 
ここで，輪重減少率とは，静的輪重に対する輪重抜けの割合で，次式で算定される． 
   WD＝(Ps－Pdt)／Ps 
   ここに， WD：輪重減少率 
 Ps：静的輪重 
        Pdt：解析における時刻 t における輪重で，(Ps－Pdt)が静的輪重からの輪
重抜けを表す． 
輪重減少率が大きくなるほど，輪重抜けが大きく Pdt が小さくなるため，走行安全性に
対する余裕が小さくなる． 
また，旧国鉄乗り心地基準とは，従来より鉄道橋の乗り心地の評価に用いているもので，
米国の Janeway が提案した自動車用の乗り心地基準を参考に，国鉄が 1963 年に独自の実験
結果を加味して定めたものである 23)．乗り心地係数 1.5 以下は，“乗り心地は良い”と判断
できるレベルである． 
例えば，列車速度 V＝260km/h（＝72.2m/sec），スパン L＝50m について乗り心地係数 1.5
を満足できる上下振動加速度の限度値を求めると，卓越振動数は f＝V/L＝1.44（Hz）とな
るため，図 3.4.3より，乗り心地係数 1.5を満足できる振動加速度の限度値は 0.2(g)となる． 
 
   
 
 図 3.4.3 旧国鉄の乗り心地係数（Janewayの乗り心地係数）20) 
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３．５ ゴム支承による列車走行性への影響 
 ゴム支承を用いた鉄道橋として，実橋測定を行った 2 橋に加え連続トラス橋の計 3 橋の
鋼橋および合成桁について，列車走行シミュレーション解析を行った．初めに実橋測定結
果との比較によりシミュレーション解析の妥当性を示し，さらに主にゴム支承のばね定数
の違いによる列車走行性への影響について考察する． 
  
(1)新幹線橋梁（連続桁）の解析 
 「３．３．２ 新幹線橋梁の実橋測定」の橋梁（連続合成桁）について，シミュレーシ
ョン解析を行った結果を以下に示す．ここでは，実橋測定と同条件における解析を行い測
定結果と比較した上で，列車走行シミュレーション解析によるゴム支承の鉛直変位挙動の
列車走行性への影響について検討する． 
 
(a)構造物および車両のモデル化 
 列車走行シミュレーション解析では，桁は梁要素，ゴム支承はばね要素にモデル化した．
本橋梁は直線桁であり，鉛直方向の挙動に着目するため，平面モデルでも実挙動をほぼ再
現できると考えられる．本橋梁は複線桁であるが，構造物の質量は複線分を考慮したが，
桁剛性は，鋼桁のひずみや桁中央での鉛直変位の計測結果 8)-10)をもとに，上下線の荷重分
担比をもとに定め，さらに，計測結果の固有振動数に合うように設定した．また，ゴム支
承についても，列車通過時の上下線の支承部の鉛直変位の比から荷重分担比を考慮して，
ばね定数を若干変更した．鉛プラグ入り積層ゴム支承の圧縮ばね定数は，鉛直載荷試験結
果のばね定数をもとに設定した． 
 軌道は，橋梁上に等分布ばね要素で支持されたモデルで考慮することとし，軌道の締結
装置の鉛直ばね定数に設定した． 
車両は，測定列車の新幹線車両の諸元に合わせ，軸重は 110kN となるように設定した． 
なお，時刻歴応答解析の構造物の減衰定数は，測定波形から求まる減衰定数が 1％程度
であったため，1％に設定した．ゴム支承の減衰定数は考慮していない． 
 
(b)実橋測定との比較 
列車速度 25km/h 時と 229km/h 時における測定結果と解析結果の比較を図 3.5.1 に示す．
ゴム支承の鉛直変位の測定結果は，4 箇所の鉛直変位の測定結果の平均値と，桁中央側の
鉛直変位の測定結果の両方について示す．シミュレーション解析結果は，鉛直変位の平均
値よりも大きく，桁中央側の測定結果に近い値を示した．シミュレーション解析結果の最
大変位は，計算値（図 3.3.7 における計算値②）と同等である．これらのことから，測定
結果の考察にも述べたように，ゴム支承の中心に対して鉛直荷重が桁中央側に偏心して作
用したものと考えられる． 
 
 
３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
 
 
 56 
 
（i）列車速度 25km/h   
 
（ii）列車速度 229km/h 
 (a)ゴム支承（P1支点下り線側）の鉛直変位 
 
（i）列車速度 25km/h   
 
（ii）列車速度 229km/h 
 (b)桁の鉛直たわみ（第一径間 P1支点から 10.7m下り線側） 
  図3.5.1 シミュレーション解析と測定結果の比較（下り線列車速度25km/h，229km/h） 
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なお，ゴム支承の鉛直変位波形は解析の方が凹凸が大きく現れているが，これはモデル
化上車輪の通過に伴う影響が直接的にゴム支承に作用するためである． 
桁の鉛直たわみは，最大値はシミュレーション解析の方が若干大きくなっているが，全
体的な挙動は測定結果と合致しており，解析の妥当性が確認できる． 
 
(c)ゴム支承の鉛直変位の列車走行性への影響 
ゴム支承のばね定数を種々設定しシミュレーション解析を行い，列車通過時のゴム支承
の圧縮変形量による列車走行性への影響について検討を行った．ゴム支承が列車通過時に
圧縮変形を生じると桁端の軌道面が沈下し，この鉛直目違いが生じると，輪重減少率への
影響，すなわち走行安全性に影響を及ぼす．なお，ゴム支承の圧縮変形量と車体上下振動
加速度あるいは輪重減少率との関係については後述する．ここでは，解析結果の輪重減少
率に着目し，主に走行安全性の観点からの評価を行う．輪重減少率の限度値としては 0.281
（A 限度値）を適用する．列車速度は設計速度である 260km/h に設定した． 
図 3.5.2 に，解析結果の各車輪軸の輪重減少率の最大値を整理して示す．横軸は，(a)ゴ
ム支承の圧縮ばね定数の設計値に対する比，(b)ゴム支承の鉛直変位をとっている．図より，
ゴム支承のばね定数が小さいほど，ゴム支承の鉛直変位が大きくなり，輪重減少率は大き
くなることがわかる．ゴム支承の鉛直変位と輪重減少率との関係はほぼ線形関係にある．
本橋梁の場合，ゴム支承のばね定数が設計値の 0.17 倍，列車通過時のゴム支承の鉛直変位
では 2.2(mm)まで所要の走行安全性を満足できることがわかる．測定結果ではゴム支承の
鉛直変位は最大 0.2(mm)程度であることから，本橋梁では列車走行性に関して十分に余裕
があると考えられる． 
以上より，本橋梁の列車通過時のゴム支承の鉛直変位は非常に小さく，列車走行性への
影響は小さいものと考えられる．また，シミュレーション解析より，ゴム支承の列車通過
時の鉛直変位が大きくなると，輪重減少率がほぼ比例して大きくなる傾向にあるが，鉛直
変位 2mm 程度まで列車走行性を確保できることを確認した． 
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(a)ゴム支承の圧縮ばね定数と輪重減少率の関係 
 
(b)ゴム支承の鉛直変位と輪重減少率の関係 
図 3.5.2 ゴム支承鉛直変位の列車走行性への影響 
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(d)列車通過時のゴム支承の共振の可能性に関する考察 
 実測測定結果およびシミュレーション解析結果より，列車通過時に，ゴム支承が共振し
て応答が増幅する傾向は認められなかった．ここでは，共振の可能性の有無を検証するた
めに，以下の 4 つの振動数を計算して比較する． 
 ・ゴム支承による固有振動数：fb 
    
gR
K
f
d
v
b
/2
1

                           （3-39） 
     ここに，Kv：ゴム支承の圧縮ばね定数 
Rd：支点反力で，ここではシミュレーション解析結果を用いる． 
g：重力加速度 
・桁の固有振動数：fg 
固有値解析の鉛直一次モードの固有振動数とする． 
・列車通過による加振振動数：fvv 
v
vv
L
V
f                               （3-40） 
ここに，V：列車速度，Lv：車両長（＝25m） 
    これは，等間隔に配置された車輪軸が一定速度で通過する際に加振される振動数
に相当する． 
・列車通過による加振振動数：fvb 
b
vb
L
V
f                               （3-41） 
ここに，V：列車速度，Lb：第一径間スパン（＝30.2m） 
    これは，一径間を車輪軸が一定速度で通過する際に加振される振動数に相当する． 
既往の知見より，桁の固有振動数が，列車通過による加振振動数 fvvあるいは fvbに一致
するときに，列車通過時の動的な応答が大きくなることが知られている例えば 24)． 
 上記の 4 つの振動数の比較を図 3.5.3 に示す．図 3.5.3(a)はゴム支承の圧縮ばね定数，同
図(b)は列車速度で整理している． 
図 3.5.3(a)より，ゴム支承の固有振動数は，圧縮ばね定数が設計値の場合には 26Hz，設
計値の 0.05 倍という非常に小さいばね定数でも 6Hz であり，桁の固有振動数や列車の加振
振動数の 2～3Hz 程度と比較して非常に大きい．このことから，列車通過時にゴム支承が
共振する可能性はほとんどないことがわかる． 
また，本橋の場合，桁の鉛直一次固有振動数は，図 3.5.3(b)より列車速度 200km/h 付近
で列車通過による加振振動数に一致する．このことから，「３．３．２ 新幹線橋梁の実橋
測定」において，列車速度 200km/h 付近でゴム支承の鉛直変位が大きく生じた理由は，列
車通過に伴う加振振動数と桁の固有振動数が一致したことによるものであることがわかる． 
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(a) ゴム支承の圧縮ばね定数との関係 
 
(b) 列車速度との関係 
図 3.5.3 構造物の固有振動数と列車通過による加振振動数の比較 
 
(2)在来線橋梁（単純桁）の解析 10) 
 「３．３．３ 在来線橋梁の実橋測定」の橋梁（単純鋼桁）について，シミュレーショ
ン解析を行った結果を以下に示す． 
 
(a)構造物および車両のモデル化 
 列車走行シミュレーション解析では，桁は梁要素，ゴム支承はばね要素にモデル化した．
本橋梁は曲線桁であるが，測定ではねじれの影響は小さいものであったため，平面モデル
でも実挙動をほぼ再現できると考えられる．桁剛性は，文献 25)の検討結果をもとにスパ
ン中央のたわみや断面内のひずみ分布をほぼ再現できる値を用いた．また，ゴム支承は，
測定結果では下り線通過時に下り線側の支承のみで受ける挙動を示していたことから，ゴ
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ム支承 1 基分のばね特性を設定した．なお，鉛プラグ入り積層ゴム支承の圧縮ばね定数は，
設計値の 2 倍程度の値を示したため，解析では設計値の 2 倍のばね定数に設定した． 
車両は，標準的な通勤用電車の諸元をもとに，測定列車の軸配置と軸重に合わせた． 
 
(b)実橋測定との比較 
列車速度 120km/h における測定結果と解析結果の比較を図 3.5.4 に示す．ゴム支承の鉛
直変位と桁の鉛直たわみは，実挙動にほぼ一致しており，本橋においても解析の妥当性が
確認できる． 
なお，ゴム支承の鉛直変位波形は解析の方が凹凸が大きく現れているが，これはモデル
化上車輪の通過に伴う影響が直接的にゴム支承に作用するためである． 
 
 
 (a)ゴム支承の鉛直変位 
 
(b)桁の鉛直たわみ（桁端から 11.4mの位置） 
  図 3.5.4 シミュレーション解析と測定結果の比較（下り線列車速度 116km/h） 
 
(c)ゴム支承の鉛直変位の列車走行性への影響 
ゴム支承のばね定数を種々設定しシミュレーション解析を行い，列車通過時のゴム支承
の圧縮変形量による列車走行性への影響について検討を行った．「(1)新幹線橋梁（連続桁）
の解析」と同様に，桁端の鉛直目違いは走行安全性に影響を及ぼすため，解析結果は輪重
減少率に着目した．輪重減少率の限度値としては 0.281（A 限度値）を適用する．列車速度
は 120km/h に設定した． 
図 3.5.5 に，解析結果の各車輪軸の輪重減少率の最大値を整理して示す．横軸は，(a)ゴ
ム支承の圧縮ばね定数の設計値に対する比，(b)ゴム支承の鉛直変位をとっている．図より，
図 3.5.2 の新幹線橋梁と同様に，ゴム支承のばね定数が小さいほどゴム支承の鉛直変位が
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大きくなり，これにより車輪軸の輪重減少率が大きくなる傾向を示している．本橋梁の場
合，ゴム支承のばね定数が設計値の 0.08 倍，列車通過時のゴム支承の鉛直変位では 1.8(mm)
まで所要の走行安全性を満足できることがわかる．測定結果ではゴム支承の鉛直変位は最
大 0.1(mm)程度であることから，本橋梁では列車走行性に関して十分に余裕があると考え
られる． 
以上より，本橋梁の列車通過時のゴム支承の鉛直変位は非常に小さく，列車走行性への
影響は小さいものと考えられる．また，シミュレーション解析より，ゴム支承の列車通過
時の鉛直変位が 2mm 程度まで列車走行性を確保できることを確認した． 
 
(a)ゴム支承の圧縮ばね定数と輪重減少率の関係 
 
(b)ゴム支承の鉛直変位と輪重減少率の関係 
図 3.5.5 ゴム支承鉛直変位の列車走行性への影響 
 
(d)列車通過時のゴム支承の共振の可能性に関する考察 
 実測測定結果およびシミュレーション解析結果より，列車通過時に，ゴム支承が共振し
て応答が増幅する傾向は認められなかった．ここでは，共振の可能性の有無を検証するた
めに，「(1)新幹線橋梁（連続桁）の解析」と同様に，以下の 4 つの振動数を比較する． 
 ・ゴム支承による固有振動数：fb 
・桁の固有振動数：fg 
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・列車通過による加振振動数：fvv 
・列車通過による加振振動数：fvb 
 上記の 4 つの振動数の比較をゴム支承のばね定数で整理して図 3.5.6 に示す． 
図 3.5.6 より，ゴム支承の固有振動数は，ばね定数が設計値の場合には 43Hz，設計値の
0.05 倍という非常に小さいばね定数でも 9Hz であり，桁の固有振動数や列車の加振振動数
の 1～1.5Hz 程度と比較して非常に大きい．このことから，本橋梁においても，列車通過時
にゴム支承が共振する可能性はほとんどないことがわかる． 
また，図 3.5.5(b)で，鉛直変位 2mm 前後で輪重減少率が凸部となっているが，これはゴ
ム支承のばね定数が設計値の 0.08 倍程度であるが，ゴム支承の固有振動数によるものでは
ないことがわかる．桁の固有振動数と列車通過による加振振動数が近いこと，また車両の
固有振動数が 1.0～2.0Hz 程度であることから，これらにより輪重減少率が大きくなったも
のと推測される． 
 
図 3.5.6 構造物の固有振動数と列車通過による加振振動数の比較 
 
 (3)在来線橋梁（連続トラス橋）の解析 26) 
 ゴム支承を適用したトラス橋について，同様にシミュレーション解析を行った結果を示
す． 
 
 (a)解析の概要 
 対象とした橋梁は，スパン67.9＋69.0＋67.8ｍの三径間連続下路トラスであり（図3.5.7），
在来線の複線橋梁である．軌道構造はコンクリート床版道床式であり，設計速度は160km/h
である． 
 解析モデルは，図3.5.7に示すように平面モデルとし，ゴム支承はばね要素としてモデル
化している．モデル化においては，複線橋梁であるが，片主構分（単線分）のみをモデル
化している．トラス床組は，主構の下弦材格点部には横桁を模擬した棒要素，横桁間は縦
桁を模擬した棒要素でモデル化している．コンクリート床版については死荷重として考慮
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し，断面剛性には考慮していない． 
また，列車は103系10両とし，１車両あたり10自由度（１車体２台車４車輪軸）にモデル
化した． 
 
 
図 3.5.7 解析モデルの概要 
 
(b)列車通過時の挙動 
 列車速度160km/h，ゴム支承のばね定数は設計値に設定したケースについて，桁の時刻歴
応答変位を図3.5.8に示す．スパン中央の最大たわみは18mm程度あり，「鉄道構造物等設計
標準・同解説（鋼・合成構造物）」1)に規定されているたわみの限度値L/800＝85mmと比較
してかなり小さい．また，支点上の鉛直変位は最大0.5mm程度であり，この値には端横桁の
たわみが含まれているが，端横桁のたわみの限界値3mmよりかなり小さい． 
 
（列車速度：160km/.h，ゴム支承：設計値） 
図 3.5.8 時刻歴応答鉛直変位 
 
 
(c)ゴム支承の圧縮ばね定数の影響 
 圧縮ばね定数の影響をみるため，設計値（式(3-1)）の0.5倍から実ばね定数である2.2倍ま
で変化させて解析を行った．解析結果の車両上下振動加速度および車輪軸の輪重減少率の
最大値を図3.5.9に示す． 
車体の上下振動加速度の最大値はいずれのケースにおいても0.06g程度であり，ゴム支承
のばね定数によりほとんど変わらない．また，この最大加速度から旧国鉄の乗り心地係数22)
（図3.4.3）を求めると1以下となり，乗り心地は良いと評価できる． 
-10
-5
0
5
10
15
20
0 5 10 15
鉛
直
変
位
(m
m
)
時間(sec)
第１径間中央 第３径間中央
第２径間中央 第１支点
67.9m 69.0m 67.8m 
1
0
m
 
ゴム支承 
横桁を表す要素 縦桁を表す要素 
（第１径間） （第２径間） （第３径間） 
 
３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
 
 
 65 
また，車輪軸の輪重減少率に着目すると，ゴム支承のばね定数が大きくなるほど応答値が
小さくなっており，設計値の1.5倍以上ではほぼ等しくなっている．最大値は，ゴム支承の
ばね定数を設計値の0.5倍の条件でも0.1程度であり，A限度値である0.281以下となっている． 
これらの結果から，ゴム支承のばね定数の違い，すなわちゴム支承の列車通過時の圧縮
変形の違いは，走行安全性の評価に用いられる輪重減少率に影響を及ぼし，ゴム支承のば
ね定数が小さいほど走行安全性が不利となる傾向にあることが確認された．  
 
（列車速度：160km/.h） 
図 3.5.9 ゴム支承の圧縮ばね定数の影響 
 
(4)列車通過時の走行性の評価法に関する考察 
 上記のような列車走行シミュレーション解析を，ゴム支承を適用した鋼鉄道橋（合成桁
や鋼トラス橋等）27 橋について実施した． 内訳は，在来線が 11 橋，新幹線が 16 橋であ
る．在来線の構造形式は，連続トラス 6 橋（支間 68m～193m），単純鋼・合成桁が 2 橋（支
間 40～68m），連続合成桁が 3 橋（支間 32～71m）である．また，新幹線は，すべて連続
合成桁（鉄骨鉄筋コンクリート桁も含む）（支間 18～110m）で，2 径間連続桁 2 橋，4 径間
連続桁 4 橋，残りが 3 径間連続桁である．これらは，ゴム支承が適用される標準的な形式・
支間であると考えられる． 
なお，列車形式は，当該橋梁を走行する列車形式，または詳細が不明な場合には，従来
からたわみの検討において用いられる 103 系電車（在来線）あるいは 200 系（新幹線）を
用いた 1)．列車の速度は，当該線区の設計速度とした． 
 図 3.5.10 に在来線，図 3.5.11 に新幹線の橋梁のシミュレーション解析結果について，端
支点（列車が進入する側）の鉛直変位の最大値と車体の上下加速度の最大値，および車輪
軸の輪重減少率の最大値との関係を示す．車体の上下加速度の最大値，および輪重減少率
の最大値は，列車 1 編成の車体あるいは車輪軸の中で最大値を示す．ここでの解析ケース
は，各橋梁について，ゴム支承のばね定数を設計値の 1/20（場合によっては 1/100）程度
～2 倍程度まで種々変化させたときの結果を示す．グラフ中の各線が，1 つの橋梁での解析
結果を示している． 
 在来線，新幹線橋梁ともに，端支点の鉛直変位が大きくなると，車体の上下振動加速度
の最大値は多少大きくなるものがあるが，顕著な傾向ではない．一方，車輪軸の輪重減少
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率の最大値については．いずれの橋梁においても，端支点の鉛直変位が大きくなると大き
くなる傾向が顕著である．これは，前述の通り，端支点の鉛直変位（圧縮変形）は，桁端
の軌道面における鉛直目違いと考えることができるため，これに影響を受ける車輪軸の輪
重減少率が顕著な傾向を示したものである．また，両図ともに，輪重減少率のグラフに，
A 限度値である 0.281 に線を入れている．橋梁の形式や支間，列車形式，列車速度にも依
存するため，結果にばらつきはあるが，端支点の鉛直変位が 1mm を超えると，特に新幹
線の橋梁では A 限度値を超える場合があることがわかる．なお，結果は省略するが，いず
れの橋梁においても，式（3-1）のゴム支承の圧縮ばね定数で計算したケースでは，車輪軸
の輪重減少率は 0.281 を大きく下回っていた． 
  
(a)端支点の鉛直変位と車体の上下振動加速度 
 
(b) 端支点の鉛直変位と車輪軸の輪重減少率 
図 3.5.10 橋梁の端支点の鉛直変位と車両の応答の関係（在来線） 
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(a)端支点の鉛直変位と車体の上下振動加速度 
 
 (b) 端支点の鉛直変位と車輪軸の輪重減少率 
図 3.5.11 橋梁の端支点の鉛直変位と車両の応答の関係（新幹線） 
  
そこで，車輪軸の輪重減少率がA限度値である0.281となる端支点の鉛直変位を求める．
解析で輪重減少率の最大値を設定することは困難なため，図 3.5.10 および図 3.5.11 より端
支点の鉛直変位と輪重減少率の最大値との関係は A 限度値付近ではほぼ線形とみなせる
ため，その前後の応答値を用いて線形補間によって求めることとした．橋梁の支間（第一
径間）と輪重減少率が 0.281 となるときの端支点の鉛直変位の関係を図 3.5.12 に示す． 
図 3.5.12 より，支間が大きくなると，車輪軸の輪重減少率が 0.281 となるときの端支点
の鉛直変位は大きくなる傾向が認められる．これは，長支間の橋梁では，一般に活荷重比
率（死荷重に対する活荷重の比率）が小さく，列車通過時のたわみが小さくなり，桁端の
角折れが小さくなるためと考えられる．すなわち，桁端の角折れが小さい分，車輪軸の輪
重減少率に余裕が生じたためと考えられる．また，図には鉛直変位 1mm に 1 点鎖線を入
れているが，この図からも 1mm を超えると，車輪軸の輪重減少率が A 限度（0.281）を満
足できない場合があることが確認できる． 
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図 3.5.12 車輪軸の輪重減少率が A限度値（0.281）となる端支点の鉛直変位 
 
本解析ではゴム支承の適用が想定される橋梁を対象としており，橋梁の列車通過時の端
支点のゴム支承の圧縮変形量が 1mm 以下であれば，走行安全性および乗り心地に関する
列車走行性に関しては満足できるものと考えられる． 
 以上より，設計では，表 2.7(b)および表 2.9(b)の設計限界値以下とすることが基本であ
る 1),22),27)が，ゴム支承を用いた鉄道橋においては，1 つの目安として圧縮変形量 1mm を制
限値と考えておくのがよい 1)と思われる． 
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 ３．６ 列車走行性の照査法の提案 
 上記の検討結果は鉛直方向の挙動に着目したものであるが，表 2.10 の基本コンセプトに
基づき，水平方向も含めて，ゴム支承を適用した鉄道橋の列車通過時の走行性評価法を表
3.6.1 のように提案する． 
 
表 3.6.1 ゴム支承を適用した鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
状態 想定される荷重 設計の考え方 
常時 活荷重（列車荷重，衝
撃荷重等） 
鉛直方向 ・想定荷重による圧縮変形量が 1mm 以下 
線路直角
方向 
・移動制限装置により拘束 
・1.5mm（新幹線）あるいは 2mm（在来線）
以下の遊間を設ける． 
中規模地
震時 
地震の影響（L1 地震動
レベル）および活荷重 
鉛直方向 ・想定荷重による圧縮変形量が 1mm 以下 
線路直角
方向 
・移動制限装置により拘束 
・移動制限装置は想定される荷重に対して
抵抗できるように照査 
 
(1)常時の列車走行性の評価法 
 常時においては，列車通過時における鉛直方向の圧縮変形量が 1mm 以下であることを
確認する．線路直角方向は移動制限装置により拘束した構造とする． 
 なお，ゴム支承については圧縮ばね定数のばらつきもあるため，「鉄道構造物等設計標
準・同解説（鋼・合成構造物）」1)および「鋼鉄道橋規格（SRS）」28)により品質管理を行う
必要があると考えられる． 
 
(2)中規模地震時の変位制限の検討 
 中規模地震時においては，移動制限装置により移動を拘束することにより，線路直角方
向への過大な変位が生じない構造とする．また，鉛直方向の変位制限については，列車通
過時のゴム支承の圧縮変形量が 1mm 以下であれば，通常の構造物と同様であり，とくに
問題ないと考えられる． 
 
 また，線路方向については，走行性が直接問題となることはないが，温度変化や地震の
影響等に対して軌道が健全であることが前提である． 
 なお，大規模地震に対しては，線路直角方向の変位は可能な範囲で小さくすることが望
ましいが，構造物のみで対策することは困難な面もあるため，軌道や車両も含めて走行安
全性の向上を図るのがよいと考えられる． 
 
 
  
 
３章 鉄道橋の列車通過時の走行性評価 
 
 
 70 
３．７ まとめ 
 本章では，ゴム支承を適用した鉄道橋について，まずゴム支承の鉛直ばね特性の課題を
示した上で，実橋測定によるゴム支承の挙動を明らかにするとともに，車両と橋梁の動的
相互作用を考慮した列車走行シミュレーション解析によるゴム支承の圧縮ばね特性による
列車走行性への影響について検討を行った．本章の結論は以下の通りである． 
 
(1) ゴム支承の圧縮ばね定数の特性を示すとともに，算定式の課題を示した． 
(2) ゴム支承を有する鉄道橋について，新幹線と在来線の橋梁について実橋測定を行った．
その結果，ゴム支承の鉛直変位には，支点上を台車が通過ごとによる圧縮変形に加え，
桁上を列車が走行することによる桁の鉛直たわみに起因する回転変形が加わること，
列車通過時のゴム支承の鉛直変位（圧縮変形）は計算値よりも小さいこと，列車速度
による依存は小さく桁のたわみとの共振の可能性は小さいこと等を明らかにした． 
(3) 二次元の列車走行シミュレーション解析により，実橋測定結果との比較を行い，列車
通過時のゴム支承の鉛直変位および桁のたわみの挙動を妥当に評価できることを確認
した 
(4) 列車走行シミュレーション解析により，ゴム支承のばね定数等をパラメータに解析を
行い，ゴム支承の圧縮変形量は，走行安全性の評価指標である輪重減少率との相関が
あることを示した．すなわち，ゴム支承の圧縮ばねが小さく列車通過時の鉛直変位が
大きくなると輪重減少率が大きくなる傾向にあることを明らかにした．また，シミュ
レーション解析からも，ゴム支承自体の鉛直振動と桁のたわみ振動との共振の可能性
はきわめて低いことを示した． 
(5) 種々の橋梁の列車走行シミュレーション解析結果に基づき，列車通過時のゴム支承の
圧縮変形量の制限値として，やや安全側の評価となるが，1mmとすることを提案した． 
(6) 一連の検討結果を踏まえ，常時および中規模地震時の列車走行性の確保の考え方を整
理し，その評価法を提案した． 
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４章 鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道の影響 
４．１ はじめに 
鉄道橋では，鉛入り積層ゴム支承や高減衰積層ゴム支承のようにエネルギー吸収機能を
有するゴム支承（以下，ゴム支承）は多く用いられているものの，一般には，「鉄道構造物
等設計標準・同解説（耐震設計）」1)（以下，耐震設計標準）に基づき，地震時の水平力分
散を図る構造として設計するに留めているのが現状である．すなわち，長周期化や減衰効
果は耐震上の余裕代と考え，これらを積極的に考慮した設計は行われていない．この理由
として，ゴム支承を適用した鉄道橋において，連続して敷設されている軌道（レール）が
構造物の挙動にどのような影響を及ぼすかが十分に明らかになっていないことが挙げられ
る． 
地震時の構造物の挙動に，軌道が少なからず影響を及ぼすことは容易に推測される．通
常の固定・可動方式の橋梁であれば，軌道の影響は地震時の構造物の変位を拘束するよう
に働くものと想定され，この影響を考慮しない方が構造物に対して安全側の評価になると
考えられる．しかしながら，ゴム支承を用いた橋梁では，軌道が構造物を拘束するように
働くと，構造物の変位が想定よりも小さくなり，ゴム支承の減衰性能が十分に発揮されな
い可能性も考えられる 2)-5)．そのため，ゴム支承を有する鉄道橋においては，大規模地震
時の構造物の挙動に，軌道がどのように影響を及ぼすかを明らかにすることが重要である． 
地震時の軌道の挙動に着目した研究としては，文献 6)-10)等があるが，これらは有道床
軌道（バラスト軌道）あるいは新形式軌道の地震時挙動の評価に主眼が置かれており，ゴ
ム支承を用いた橋梁の挙動への影響について検討されたものではない． 
また，地震時の鉄道橋の挙動における軌道の影響に関する研究として，バラスト軌道を
対象に検討が行われている 2)-4),11)-16)．安原ら 11),12)は，既設鋼鉄道橋を対象に，実橋での載
荷実験や地震応答解析からバラスト軌道による構造物への拘束力は大きく，軌道の影響を
考慮することにより，地震時の既設橋梁を合理的に評価できることを示している．また，
岩田ら 2)-4)は，ゴム支承を有する鉄道橋を対象に，バラスト軌道が地震時の構造物の挙動
に及ぼす影響について基礎的な検討が行われている．ただし，バラスト軌道の復元力モデ
ルの設定に改善の余地も残され，軌道が構造物の地震時の挙動に及ぼす影響が十分に明ら
かにされたとは言い難い． 
なお，スラブ直結軌道は，最近の新幹線では標準的に用いられ，バラスト軌道と並び代
表的な軌道構造であるが，これまで地震時の挙動を対象に関する検討事例はなかった． 
 
図 4.1.1 に，ゴム支承を用いた橋梁について，連続した軌道（レール）が地震時の構造
物の挙動に及ぼす影響の概念図を示す．図 4.1.1 (a)は軌道がない構造の例として道路橋の
場合，同図(b)は鉄道橋の場合である 3),4)．図に示すように，例えば軌道により橋桁の応答
が拘束される場合には，当然ながら，橋桁の応答変位は軌道のない構造よりも小さくなる． 
ゴム支承を用いた橋梁では，軌道により橋桁の応答変位が抑制されると，ゴム支承の減
衰効果と相乗して，構造全体系の応答が低減するため，構造物にとって有利になると考え
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られる．しかしながら，軌道による橋桁の拘束がより大きくなると，ゴム支承の変形が小
さくなり，逆にゴム支承の減衰効果が十分に発揮できなくなる．そのため，軌道が地震時
の構造物の挙動にどのような影響を与えるかについて，構造物全体の挙動を含めて検討す
る必要がある． 
また，軌道の影響は，軌道構造によっても異なる．バラスト軌道の場合には，バラスト
とまくらぎの抵抗である道床縦抵抗力が支配的となる 2)-4),11)-16),21)．一方，スラブ直結軌道
の場合，線路方向の挙動は，レールがこれを固定する締結装置上を滑動することにより生
じる摩擦（ふく進抵抗）が支配的となる 17)-21)．このため，地震時の動的な挙動として，こ
れらの特性をどのように評価するかが重要となる．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.1.1  ゴム支承を用いた橋梁の軌道の影響の概念図 
 
そこで，本章では，軌道とゴム支承を用いた橋梁との相互作用について，代表的な軌道
である，バラスト軌道とスラブ直結軌道について，振動台試験等を実施し，地震時の線路
方向の挙動を考察するとともに，この挙動を表現できる復元力モデルについて検討した結
果を述べる． 
(1)バラスト軌道の動的特性とモデル化（４．２） 
 バラスト軌道は，線路方向の抵抗機構を考えると，道床縦抵抗力以外にも，レールと
レール締結装置間のふく進抵抗，バラスト間あるいはバラスト底面と路盤面のずれ等も
想定されるが，道床縦抵抗力が一番小さくこの機構が支配的である 21)．道床縦抵抗力特
性を把握するため，レール，まくらぎおよびバラストを含めた軌道全体としての動的特
性に着目できるように，実大のバラスト軌道を用いた振動台試験により検討した．具体
的には，実大のバラスト軌道を上載したゴム支承を有する模型試験体により振動台試験
を実施し，地震時の軌道の基本的な挙動を検討するとともに，地震応答解析に用いる軌
道の復元力モデルについて検討する． 
(2)スラブ直結軌道の動的特性とモデル化（４．３） 
 スラブ直結軌道は，線路方向の抵抗機構を考えると，レールとレール締結装置のふく
(a)道路橋の場合（軌道がない構造） 
 ゴム支承 
 
 
ゴム支承 
(b)鉄道橋の場合（軌道がある構造） 
慣性力 
 慣性力 
応答変位に相違 
      慣性力 
慣性力 
軌道の影響 
地震波 
地震波 
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進抵抗以外にも，レール締結装置とスラブの結合部，スラブと突起コンクリート，スラ
ブ底面の調整モルタル（セメントアスファルトモルタル）等における抵抗機構も想定さ
れるが，レールとレール締結装置のふく進抵抗力が一番小さくこの機構が支配的である
21)．レールとレール締結装置のふく進抵抗力特性を把握するため，実大の 1 本のレール
と締結装置を用いた要素的な試験で挙動を確認した上で，実橋に近い状態として実大の
軌道を用いた振動台試験により検討を行った．具体的には，はじめに 1 本のレールと 4
基の締結装置を用いて，レールを変位制御にて動的に載荷した試験を行い，レールと締
結装置間の動摩擦特性を検討する．また，実大の軌道を上載したゴム支承を有する模型
試験体により振動台試験を実施し，地震時の軌道の挙動を確認するとともに，地震応答
解析に用いる軌道の復元力モデルについて検討する． 
なお，本論文では，主として線路方向の地震時の挙動に着目する．なお，スラブ直結軌
道の場合には，線路直角方向に関しては，レールがレール締結装置で固定されていること
から，桁の支承部においてサイドブロック等で拘束することが基本になる（表 2.10）．  
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４．２ バラスト軌道の動的特性とモデル化 
４．２．１ 振動台試験による検討13)-16) 
(1)試験装置  
本試験は，京都大学防災研究所内にある大規模強震応答実験装置（振動台実験装置）を
用いて実施した． 
 実験装置の主な諸元は以下の通りである．なお，最大変位，最大加速度および加振周波
数は，実験供試体の重量相当である 150kN の時のものである． 
 ・振動台テーブル（3 次元 6 自由度）5.0m×3.0m 
・最大変位 x 方向：±300mm，y方向：±250mm，z 方向：±200mm 
 ・入力最大加速度 x,y,z 方向：1.0G 
 ・加振周波数 20Hz 以下 
 
(2)試験体の概要 
 実験供試体は，橋梁端部と橋台部を模した構造とした．概要図として，図 4.2.1 に供試
体全体の写真を，また図 4.2.2 に供試体の分解図を示す． 
(a)橋台部 
橋台部は，長さ 1.0m×幅 3.0m×高さ 0.55m の剛な鋼製構造とし，振動台テーブルに固
定した． 
(b)橋梁部 
橋梁部は，長さ 3.5m×幅 3.0m×厚さ 9mm の鋼製板をリブ等で補強したものを用いた．
この鋼製スラブは，ゴム支承1箇所とリニアガイド4箇所で支持される構造となっている．
橋梁部と橋台部との遊間は 500mm 設けられており，鋼製のスライド板（t＝9mm）を設置
している． 
ゴム支承の諸元は， 180mm×180mm，高さ 290.7mm，ゴム厚 6mm×30層，内部鋼板 2.3mm
×29 枚の鉛プラグ入り積層ゴム支承（鉛プラグφ40，せん断弾性係数 G＝0.4N/mm2）とし
た．この諸元は，軌道の拘束力の影響を考慮しない条件での橋梁部の固有周期が 2.0sec と
なるように設定したものである．  
(c)軌道構造 
軌道構造は，新幹線の実大バラスト軌道を想定し，60kg レールおよび PC まくらぎを用
い，まくらぎ締結間隔は 625mm，道床バラスト厚は 250mm とした．また，延々と連続す
るレールを表現するため，境界条件として橋台部上のレール端部にばねを取り付けた．こ
のばねのばね定数は，バラスト軌道が健全な状態の道床縦抵抗力として算出したばね定数
の半分とした．これは，地震時にバラストの剛性が低下することが想定されるためであり，
文献 15)の結果を基に設定したものである．なお，比較のため，レール端部を固定した条
件についても実験を行った． 
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図 4.2.1 実験供試体の概要 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.2 実験供試体の分解図 
 
 (3)試験体のケース 
 本実験では，振動台テーブル上に実験供試体を，図 4.2.3 に示すように，順次組み上げ
た段階で加振を行い，スライド板の摩擦の影響，バラストの動的特性，レールおよびまく
らぎ等による軌道の拘束力の影響などについて着目できるようにした．表 4.2.1 に各 Step
の条件と実験ケースの一覧を示す．軌きょうを全て上載した Step 4 では，まくらぎの締結
本数を 3 本から 6 本の 4 ケースに設定し，まくらぎ締結本数による影響，すなわち線路方
向の拘束度の影響について着目した． 
(4)加振方法および加振ケース 
加振は線路方向または線路直角方向に耐震標準 22)に示す設計地震動を入力した．入力地
震波は，主として G1 地盤用の L1 地震動，L2 地震動スペクトルⅠおよびスペクトルⅡの
地震波を用いた．入力地震波形の例として，G1 地盤用の L2 地震動スペクトルⅠおよびス
ペクトルⅡの波形を図 4.2.4 に示す．なお，スペクトルⅠは海溝型，スペクトルⅡは直下
型の地震動を想定した波形である． 
なお，本実験において加振したケースを合計すると 160 ケース程度となる． 
橋梁部 
橋台部 
リニアガイド 
ゴム支承 
橋台部 
振動台テーブル 
鋼製スラブ 
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図 4.2.3 各 Stepの実験供試体 
 
表 4.2.1 実験ケース一覧 
Step 実験供試体条件 
入力地震動 
L1 地震動 L2 地震動 
スペクトルⅠ 
L2 地震動 
スペクトルⅡ 
Step 1 橋台部と橋梁部 L,C L,C － 
Step 2 Step 1 にスライド板設置 L,C L,C － 
Step 3 Step 2 にバラスト上載 L,C L,C L,C 
Step 4 
軌きょう上載 
（標準供試体） 
まくらぎ 3 本締結 L L,C L,C 
まくらぎ 4 本締結 L L L,C 
まくらぎ 5 本締結 L L L,C 
まくらぎ 6 本締結 L,C L,C L,C 
                   L：線路方向加振，C：線路直角方向加振 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.4 入力地震波の例 
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(5)試験結果の概要 
ここでは支承は鉛プラグ入り積層ゴム支承とし，レール端部はばね固定とした場合につ
いての結果を示す． 
(a)加振時の状況 
 L1 地震動（max137gal）加振時は，バラストを上載した Step 3,4 では橋台部と橋梁部が
一体として挙動し，バラスト軌道には変化が認められない．また，L2 地震動スペクトルⅠ
（max321.9gal）加振時には， Step 4 でも橋台部と橋梁部に若干の相対変位が生じ，バラス
トにも若干の流動が認められた．さらに，L2 地震動スペクトルⅡ（max749.6gal）加振時
には，橋梁部と橋台部の相対変位は大きく生じ，バラストの流動化も認められた． 
(b)各 Stepにおける挙動の相違 
 線路方向加振時の各Stepにおける，L2地震動スペクトルⅠ（G1地盤用）とL2地震動スペ
クトルⅡ（G1地盤用）加振時の相対変位の時刻歴波形をそれぞれ図4.2.5，図4.2.6に示す．
Step 1とStep 2では相対変位にほとんど差はないため，Step 2は図から割愛している．また，
Step 4についてはまくらぎ3本締結したケース（凡例[3本]）と6本締結したケース（凡例[6本]）
について示している．なお，相対変位とは，橋台部と橋梁部との相対変位であり，橋梁部
が橋台部から離れる側を正側としている． 
これらの図より，実験供試体を組み上げていくに従い，軌道の拘束力の影響を受けて相対
変位が小さくなっていることがわかる．また，Step 3まではほぼ正負対称の相対変位が生じ
ているが，Step 4では正側の変位が大きくなっている．これは，正側に大きく変位した後に
反対側に戻る際にまくらぎ間のバラストによって拘束されるためである． 
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図 4.2.5 各 Stepにおける線路方向加振時の時刻歴変位 
（L2地震動スペクトルⅠ加振時） 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.6 各 Stepにおける線路方向加振時の時刻歴変位 
（L2地震動スペクトルⅡ加振時） 
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 同様に，線路直角方向について，各 Step における時刻歴変位波形を図 4.2.7，図 4.2.8
に示す．L2 地震動スペクトルⅠ加振時は軌道を組上げていくにつれて，バラストを上載す
ると相対変位の減少が認められるが，Step 3,4 ではほとんど変わっていない．線路直角方
向加振時は，線路方向加振時ほどまくらぎとレールを組み上げたことによる影響は大きく
ないものと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.7 各 Stepにおける線路直角方向加振時の時刻歴変位 
（L2地震動スペクトルⅠ加振時） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.8 各 Stepにおける線路直角方向加振時の時刻歴変位 
（L2地震動スペクトルⅡ加振時） 
 
(c)線路方向の拘束度による影響 
 まくらぎ締結本数を変えたケースを比較することにより，線路方向の拘束度による影響
に着目する． 
 図4.2.6より，線路方向加振時には，まくらぎ締結本数が増えるにつれて相対変位が小さ
くなっている，すなわち，線路方向の拘束度に大きく依存する．ただし，後述するように，
まくらぎ締結本数を5本から6本に増やしても相対変位はほとんど変わらない結果となって
いる． 
一方，線路直角方向加振については，まくらぎ締結本数を変えても相対変位はほとんど
変わっていない（図 4.2.8）．線路直角方向加振時には，橋梁部と橋台部の境界部のみに依
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存し，スライド板とバラストまたはスラブ板との摩擦力によるものが支配的であると推測
される．そのため，まくらぎ締結本数を変化させても，線路方向の拘束程度にはあまり影
響しないものと考えられる． 
 
(6)考察 
本実験においては，直接的に各部位にどれだけの応力が作用するかを測定できなかった
ため，計測した加速度データを用いて，橋梁部に作用する力を推定する．橋梁部に作用す
る力は，実験供試体の橋梁部を 1 質点系にモデル化し，減衰の影響を小さいと仮定して無
視すると，橋梁部の質量に計測で得られた絶対加速度データを乗じることにより算定する
ことができる 3),16)．この橋梁部に作用する力とは，支承の復元力と軌道の拘束力を合計し
たものとみなすことができる． 
L2 地震動スペクトルⅠ（G1 地盤用）加振時について，上記により算定した橋梁部の作
用力と，橋梁部と橋台部の相対変位の関係を図 4.2.9～4.2.11 に示す．図 4.2.9, 4.2.10 は
線路方向加振時，図 4.2.11 は線路直角方向加振時を示している． 
軌道を組み上げていくにつれ，相対変位は小さくなるが橋梁部の作用力は増大している．
この作用力の増大は，相対変位が小さくゴム支承の復元力は小さくなっているため，軌道
の拘束力の増大によるものとみなすことができる．図 4.2.9 において，正側の軌道の拘束
力は 50kN 程度生じているが，まくらぎ 6 本締結した長さ 3.75m（625mm×6）で除して単
位長さ当りの平均的な拘束力を算定すると 13.3kN/m となる．軌道の拘束力はかなり大き
く，構造物の挙動において無視できないレベルであることがわかる． 
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図 4.2.9 各 Stepにおける橋梁部の作用力－相対変位の関係 
（線路方向加振時） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 4.2.10 まくらぎ締結本数による橋梁部の作用力－相対変位の関係 
（線路方向加振時） 
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図 4.2.11 各 Stepにおける橋梁部の作用力－相対変位の関係 
（線路直角方向加振時） 
 
また，線路方向加振時は，Step 3,4 は正負非対称の傾向を示し，変位は正側（橋梁部が橋
台部から離れる側）の方が大きくなっている．これは，橋梁部が橋台部から離れる方向（正
側）は境界上においてバラスト間の空隙が広がるために抵抗が小さく，逆に近づく方向（負
側）はバラストのかみ合わせが強くなり抵抗が大きいことによる．また，Step 4 では，ま
くらぎ間のバラストの拘束による影響により，正側より負側の方が軌道の拘束力が大きく
なっている．さらに，まくらぎ締結本数が増えると相対変位が小さく，橋梁部の作用力が
大きくなっているが，まくらぎ 5 本締結と 6 本締結ではほぼ同じ挙動をしている．この図
より，本実験では，まくらぎ 5 本締結した程度の長さにおける軌道の拘束力の影響が支配
的であることが確認できる． 
一方，線路直角方向加振時については，ほぼ正負対称の傾向を示している．また，まく
らぎ締結本数を変化させてもほとんど違いが認められない．このことからも，線路直角方
向加振時にはまくらぎ締結本数の影響，すなわち線路方向の拘束度の影響はほとんどない
ものと考えられる． 
 
４．２．２ 軌道の影響の復元力モデルの検討 
 上記のように軌道の拘束力の影響は無視できるものでないため，地震時の鉄道橋の挙動
を解析する際にはこの影響を考慮してモデル化する必要がある．地震時の軌道の拘束力は
複雑なメカニズムであり，厳密にモデル化するのは煩雑となる．そこで，設計実務への適
用性を考えて簡易なモデル化を基本として検討を行った． 
 ここでは線路方向加振時のモデル化について検討する．線路直角方向のモデル化につい
ては，バラストの幅や側方の拘束状態等によって異なるため，今後の検討課題としたい． 
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(1)解析モデルおよび解析手法の概要 
解析モデルは，線路方向加振時のこの方向の挙動が卓越するため，図 4.2.12 に示すよう
な平面モデルとした．鋼製スラブやレールは線形梁要素に，橋台部は剛域としてモデル化
した．また，ゴム支承，スライド板と鋼製スラブとの摩擦，および軌道の拘束力はバイリ
ニア型の非線形性を有するばね要素でモデル化した．また，橋台側レール端部には線形ば
ね要素を設け，そのばね定数は実験に用いたばねのばね定数に設定した．なお，質量は各
節点に集中させたが，バラストの質量は，上下半分に分割し，レール部の節点と，鋼製ス
ラブおよび橋台部の節点の質量にそれぞれ加えた．なお，このモデル化は文献 2)と同様な
モデルである． 
ゴム支承の復元力特性は，文献 23),24)を基に設定したが，Step 1 の再現解析の結果より
実験結果に合うように若干変更した．解析に用いた骨格曲線は，初期剛性 232kN/m，二次
剛性 34.3kN/m，折れ点耐力は 13.0kN とした．また，スライド板と鋼製スラブの摩擦を表
すばね要素の非線形特性は，鋼材間の摩擦係数として一般的に用いられている摩擦係数
0.25 を基に算定した摩擦力を折れ点耐力とする完全バイリニアモデルとした． 
さらに，軌道の拘束力の非線形特性は，単位長さ当たり耐力 15kN，剛性 15kN/m の完全
バイリニアモデルに設定した．これは，文献 21)の道床縦抵抗力の特性を参考に定めたも
のである．折れ点の耐力は，道床縦抵抗力の最大値を 10N/mm/レールとして，これがまく
らぎ締結 6 本分の長さに均一に分布しているものと仮定して算定した．この耐力は前述し
た実験結果での軌道の拘束力 13.3kN/m と同程度の値である．また，初期剛性については．
道床縦抵抗力が最大となる移動量を 5mm として算定したが，文献 21)に示されている特性
はバラストが健全な状態を想定しており，動的時にはバラストの剛性は低下するため，こ
の影響を考慮して半分の剛性に設定した．ここでは，正負対称のモデルとしたが，図 4.2.9
および図 4.2.10 をみると正負で非対称となっている．実橋での解析においては，橋桁は始
終端のいずれかが隣接構造物から開く側と近付く側となり，実橋での解析を念頭に置き，
正負対称モデルでどこまで再現できるか着目した． 
解析は，直接積分法による時刻歴応答解析とし，数値積分にはNewmarkのβ法（β＝0.25）
を用いた．積分時間間隔は 0.001sec とした．減衰定数は，部材別剛性比例とし，試算の結
果より減衰定数は 3%とした． 
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図 4.2.12 解析モデルの概念図 
 
(2)解析結果 
解析結果の一例として，L2 地震動スペクトルⅡ（G1 地盤用）を入力したときの橋梁部
の時刻歴加速度波形を図 4.2.13(a)に，橋台部と橋梁部の相対変位の時刻歴波形を図
4.2.13(b)にそれぞれ実験結果と比較して示す． 
加速度，変位ともに最大応答値については実験結果とほぼ合っている．ただし，解析モ
デルの方が剛性が高く固有振動数が高くなっていること，また実験結果では軌道の拘束力
の特性は正負非対称であるが解析では正負対称としていること等の影響により，波形は異
なる傾向を示している．解析モデル化についてはさらに改善が必要と考えられるが，ここ
で述べたような簡易な解析モデルでも，複雑な挙動である軌道の拘束力の影響を設計実務
上問題ない精度で評価できるものと考えられる． 
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(a)橋梁部の時刻歴加速度波形 
 
 
 
 
 
 
 
(b)橋台部と橋梁部の相対変位の時刻歴波形 
図 4.2.13 解析結果と実験結果の比較 
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４．３ スラブ直結軌道の動的特性とモデル化 
 
４．３．１ 動的載荷試験による基礎的検討 
本節では，鉄道橋でバラスト軌道と並び代表的な軌道構造であるスラブ直結軌道につい
て，地震時の免震橋梁の線路方向の応答への影響を明らかにすることを目的に検討を行っ
た． 
スラブ直結軌道（以下，直結軌道）は最近の新幹線では標準的に用いられている．直結
軌道の線路方向の地震時の応答では，スラブ下面側の調整モルタル部のずれ，スラブと突
起コンクリート間のずれ，スラブとレール締結のずれ，およびレールとこれを固定する締
結装置とのずれ等の各部の特性を考慮する必要があるが，このうちレールとこれを固定す
る締結装置との摩擦特性が支配的となるため，これをどのように評価するかが重要となる． 
そこで，まず，実大軌道のレールと締結装置を用いた動的加振試験を実施し，地震時の
線路方向のレールとレール締結装置間のすべりの基礎的な挙動を確認し，構造物の地震時
挙動を求める解析に用いる簡易なモデル化について検討した．  
 
(1)試験の概要 
(a)概要 
直結軌道では，レールとレールを固定する締結装置上を滑動することにより生じる摩擦
が支配特性となる．これは，粒子の接触力・空隙状態の変化等により動特性が定まるバラ
スト軌道と異なる点である．この摩擦は，本質的に，変位および速度依存性を有する．そ
こで，直結軌道の動的特性を把握するために，変位制御に基づく動的載荷試験を行った18),19)．  
本試験では，1 本のレールと 4 基の締結装置を用いて，レールを変位制御にて動的に載荷
し，レールと締結装置間の摩擦特性を把握した．なお，レールと締結装置間の抵抗を一般
にふく進抵抗力というが，ここでは摩擦が支配的となるため．単に摩擦力と表現した． 
(b) 試験体の概要 
図4.3.1に，本研究で対象とする軌道構造を示す．レールは，締結装置を介してまくらぎ
やスラブ等に定着される．締結装置には設置箇所，目的等に応じて様々なものがあるが，
本研究では新幹線等で使用実績の多い，直結8型（改）締結装置21)を用いた．これは，レー
ル底面のステンレス板付きゴムパッド，および板ばねにより上下方向に弾性的にレールを
支持し，車両走行時の振動を軽減する二重弾性構造である．締結力は板ばねを固定するT
ボルトにより調整され，規定のトルクは60N･mである． 
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図4.3.1  直結8型（改）締結装置の概要21) 
 
載荷試験は，京都大学桂キャンパスインテックセンターの動的載荷試験装置（最大変位
50mm，最大速度20kine，最大荷重50kN）により行った．試験対象の軌道構造は，図4.3.2
および図4.3.3に示すように，動的載荷装置にレールを接続し，このレールを図4.3.2に示し
た4個の直結8型（改）締結装置（図4.3.2中No.1～4）により締結した構造とした．この軌
道構造モデルに対して変位制御により動的変位を入力し，締結装置の挙動を計測した．こ
こで，レール中立軸位置に貼り付けたひずみゲージによりレールの軸方向ひずみを，レー
ザー変位計によりレール変位を，載荷試験装置のロードセルにより4個の締結装置が発揮す
るトータルの荷重をそれぞれ計測した．なお，個々の締結装置が発揮する荷重Fについて
は，図4.3.4のように，締結装置を挟んだ2箇所のひずみゲージの測定値，レールの断面積，
ヤング率から推定したレール軸力F1,F2の差により求めた． 
 
 
図4.3.2  試験体の概要 
 
60kg レール 
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締結装置×4 基 
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図4.3.3  試験体の状況 
 
 
図4.3.4  レール締結装置の摩擦力の推定 
 
(2)載荷方法および載荷ケース 
 動的載荷装置に入力する変位は，正弦波および周波数スイープ波を基本とし，不規則波
としては，後述する振動台実験において，L2地震動スペクトルII（G1地盤用）22)波形を入
力したときのレール変位応答波形（例えば図4.3.13）を用いた．最大変位は，試験装置の
制約等から10mmおよび20mmの場合について行った．載荷条件を表4.3.1に示す．なお，締
結装置の発生荷重は，レールと締結装置との設置状態やTボルトの締結力などにより変動
するため，同一条件において3回繰り返し試験を行い，その平均をもって試験結果とした．
Tボルトの締結トルクは，実際の軌道管理における規定値の60N･m21)となるよう，載荷ごと
にトルクレンチにより管理した23)． 
表4.3.1 載荷条件 
入力変位 最大変位(mm) 周波数(Hz) 
正弦波 
10, 20 
0.5, 1.0, 1.5 
周波数スイープ 0.5～2.0（漸増） 
地震動 20 --- 
 
 
 
締結装置 
締結装置摩擦力 F（＝F1－F2） 軸力 F1 軸力 F2 
レール ひずみゲージ 
載荷方向 
載荷装置 
締結装置 
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(3)試験結果の概要 
締結装置の特性を総括的に示すため，最大変位を10mmに設定した周波数スイープ変位
（0.5～2.0Hz）を入力した場合の試験結果について示す．以下においては，図4.3.2に示す
ように4個の締結装置を載荷装置に近い順にNo.1,2,3,4と記述する． 
図4.3.5に，図4.3.4に示した方法により求めた締結装置No.1～No.4それぞれについて，荷
重－レールと締結装置間相対変位の履歴を示す．これらの図から，各締結装置はほぼ摩擦
型の履歴を描いており，その摩擦力についても周波数（0.5～2.0Hz）にあまり依存せずほ
ぼ一定の値をとっていることがわかる．表4.3.1に示した他の試験ケースにおいても，個別
の締結装置の特性には多少のばらつきがみられるものの，おおむね同様の傾向がみられた． 
また，図 4.3.6 には，載荷装置のロードセルで計測した荷重（図中(a)），および図 4.3.5
の荷重の総和(図中(b))の時刻歴を示す．このように，締結装置荷重の合計はロードセルの
荷重値とほぼ一致しており，図 4.3.4 における個別の締結装置の荷重推定方法の妥当性を
示すとともに，載荷装置により作用させた荷重をほぼ均等に各締結装置が受け持っている
ことがわかる． 
 
  (a)No.1           (b)No.2 
 
 (c)No.3          (d)No.4 
図4.3.5  各レール締結装置の荷重（摩擦力）と変位の関係 
 
-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
-10
-8
-6
-4
-2
0
2
4
6
8
10
S
li
p
p
in
g
 f
o
rc
e
 (
k
N
)
Rail - rail fastening relative displ. (cm)
-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
-8
-6
-4
-2
0
2
4
6
8
S
li
p
p
in
g
 f
o
rc
e
 (
k
N
)
Rail - rail fastening relative displ. (cm)
-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
-10
-8
-6
-4
-2
0
2
4
6
8
S
li
p
p
in
g
 f
o
rc
e
 (
k
N
)
Rail - rail fastening relative displ. (cm)
-1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
-10
-8
-6
-4
-2
0
2
4
6
8
10
S
li
p
p
in
g
 f
o
rc
e
 (
k
N
)
Rail - rail fastening relative displ. (cm)
４章 鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道の影響 
 
 
 92 
 
(a)アクチュエーターの載荷荷重 
 
(b) レール締結装置 No.1～No.4の摩擦力の合計 
図 4.3.6 載荷荷重と締結装置の摩擦力の合計の比較 
 
(4)考察 
(a)モデル化手法 
図4.3.5より，締結装置の動特性は摩擦型履歴により表現可能であると考えられる．ここ
では，表4.3.1の試験により得られた締結装置の動特性を摩擦型モデルにより近似し，その
摩擦力を同定することで試験結果を定量的に把握することとした． 
このため，式(4-1)で示される評価関数を最小化するような摩擦力を非線形最小二乗法に
より同定した． 
  
T T
emF dvvFdvF
T
TE
0 0
)())(sgn()()(
1
)(               (4-1) 
ここに，Fm(τ) は実験により得られた締結装置の荷重時刻歴であり，Feは同定する摩擦力
である．また，v(τ)は実験より得られたレール速度応答であり，sgn(v(τ))は速度応答の符号，
Tは載荷時間である．すなわち，式(4-1)の第1項，第2項は，実験結果および推定モデルに
おける締結装置の吸収エネルギー量の総和を表しており，推定モデルと実験結果のエネル
ギー吸収和の差が最小となるように推定モデルの摩擦力Feを同定した． 
 
(b)同定結果 
 表 4.3.2 には，表 4.3.1 に示したすべての実験ケースについて，(a)で述べた手法に従っ
て同定した No.1～No.4 の締結装置摩擦力を示す． これらの値は，表 4.3.1 に示した各試
験について，同一条件で 3 回行った試験結果に対してそれぞれ同定を行い，その平均値を
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とったものである．また，表中の Fall とは，4 個の締結装置が発揮する総摩擦力，すなわ
ち図 4.3.6(b)に示した荷重を同定したものであり，Fall/4 はこの Fall を 4 で割った 1 締結装
置あたりの平均摩擦力を示す．また，図 4.3.7 には，表 4.3.2 に示す締結装置 No.1～No.4
の摩擦力を，最大変位 10mm および 20mm の場合に分けて図示している． 
 
表 4.3.2 同定した各締結装置の摩擦力 
 
 
図4.3.7に示したすべての実験ケースについて，式(4-1)により同定したNo.1～No.4の締結
装置の摩擦力を示す． これらの値は，表4.3.1に示した各試験について，同一条件で3回行
った試験結果に対してそれぞれ同定を行い，その平均値をとったものである．また，図4.3.7
は最大変位10mmおよび20mmで区別して示している． 
図4.3.7より，各締結装置が発揮する摩擦力は平均値を境に増減方向に分布しており，か
つ締結装置No.2において平均値よりも低め，No.3において高めの値を示すといったように，
入力変位の周波数や最大変位よりも締結装置自体の荷重ばらつきの影響が大きいことがわ
かる．これは，レールと締結装置との設置状態や接触状態，Tボルトの締結状態などが締
結装置ごとに異なるためと考えられる． 
 
No.1 No.2 No.3 No.4
1 0.5Hz 5.83 4.21 6.40 5.09 5.38 21.54 5.38
2 1Hz 6.22 4.93 6.37 5.98 5.88 23.51 5.88
3 1.5Hz 6.34 4.73 6.59 5.82 5.87 23.48 5.87
4 スイープ 0.5-2.0Hz 6.07 4.83 6.11 5.30 5.58 22.31 5.58
5 0.5Hz 6.62 4.91 6.71 5.30 5.89 23.54 5.89
6 1Hz 5.71 3.74 6.46 5.63 5.39 21.55 5.39
7 1.5Hz 5.96 5.11 6.54 5.66 5.82 23.27 5.82
8 スイープ 0.5-2.0Hz 6.24 4.35 6.19 5.64 5.60 22.41 5.60
6.12 4.68 6.37 5.55 5.68 22.71 5.68
6.13 4.53 6.47 5.56 5.67 22.69 5.67
6.13 4.60 6.42 5.55 5.68 22.70 5.68
7.04 4.25 7.28 6.41 5.71 24.99 6.25
試番 入力
締結装置番号
平均 Fall Fall/4
試番１～4平均
試番5～8平均
試番１～8平均
（参考）L2地震動変位（最大2cm)
1cm
2cm
正弦波
正弦波
最大変位
10mm 
20mm 
0 m） 
４章 鉄道橋の地震時挙動に及ぼす軌道の影響 
 
 
 94 
 
図4.3.7  各レール締結装置の摩擦力の推定値 
図 4.3.8 には，4 個の締結装置が発揮する総摩擦力を 4 で除した，1 締結装置あたりの平
均摩擦力を示す．この図からも，平均摩擦力は，今回対象とした周波数範囲（0.5～2Hz）
においては，周波数および振幅にはあまり依存していないと考えられる． 
 
図4.3.8  レール締結装置の平均摩擦力 
 
(5)軌道構造の拘束力の簡易モデル化 
設計における動的解析に適用可能な軌道構造のモデルとして，図4.3.9に示すように，1
締結装置あたりの特性として，図4.3.8の地震動変位以外の平均摩擦力である5.68kNなる摩
擦力を有する摩擦モデルで表現できると考えられる．なお，地震動変位入力の結果につい
ては，最大変位20mmのケースのみ実施したため，平均値算出には考慮せず参考値とした．
本来この摩擦力は個々の締結装置の設置状態に依存してばらつくが，締結装置4個が発揮す
る摩擦力の平均値（図4.3.8）のばらつきは，個々の締結装置を考えた場合（図4.3.7）と比
較してそれほど顕著ではないため，ここでは載荷ケースの各々の差異，および締結装置個々
の差異を取り除き，かつ実験結果を精度良く再現可能なモデルを構築する目的で平均値に
よるモデル化を行った． 
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このモデルの妥当性を確認するため，表4.3.1に示した各試験について，測定されたレー
ル変位を図4.3.9のモデルに与えて4締結装置分の荷重応答を計算し，これを載荷装置のロ
ードセルにより測定した荷重と比較した．比較にあたっては，式(4-1)のエネルギー吸収量
の差を，実験におけるエネルギー吸収量で正規化した式(4-2)の誤差量により評価を行った． 

 


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T
m
T T
em
err
dvF
dvvFdvF
TE
0
0 0
)()(
)())(sgn()()(
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

                (4-2) 
図 4.3.10 に，各試験についてモデルと実験とにおけるエネルギー吸収量の誤差を示す．
この誤差は，同一条件で 3 回行った実験結果について，それぞれ誤差を計算しその平均を
取ったものである．この図より，提案モデルは最大誤差 1 割程度で試験結果を表現してお
り，レールと締結装置間の最大変位 20mm，振動周波数が 0.5～2.0Hz 程度の場合において
は妥当なモデル化の 1 つであると考えられる． 
 
 
図4.3.9 レール締結装置の摩擦モデル（提案） 
 
図4.3.10  提案モデルと実験値のエネルギー吸収量の誤差 
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ただし，このモデルは健全な状態の軌道を仮定したものであり，座屈安定性については
別途検討が必要である．また，提案モデルは実験結果の再現性に 1 割程度誤差を有してい
ることから，設計で軌道の健全性や橋梁応答に与える軌道の影響を詳細に検討する場合は，
安全係数等によりこのモデル化のばらつきを考慮する必要があると考えられる． 
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４．３．２ 振動台試験による検討 
(1)概要 
ゴム支承を用いた橋梁の地震時の軌道の影響を明らかにするため，新幹線の実大軌道を
用いて，ゴム支承で支持された構造（以下，橋梁部）と橋台部からなる模型試験体を製作
し，振動台実験を実施した．振動台実験の結果をもとに，地震時の軌道の挙動を明らかに
するとともに，解析的な検討に資するための復元力モデルの検討を行った17),20)． 
本実験では，橋梁部および橋台部上のレールと，レール締結装置間の摩擦特性であるふ
く進抵抗力の地震時の挙動に着目した． 
 
(2)試験体の概要 
試験体の全体状況の写真を図4.3.11に，概要を図4.3.12に示す．試験体は，直結軌道を支
持する，ゴム支承を有する橋梁の橋桁端部と橋台を模した構造である．  
本実験は，京都大学防災研究所内にある大規模強震応答実験装置（振動台実験装置）を
用いて実施した． 
橋台部は，長さ1.0m×幅3.0m×高さ0.55mの剛な鋼製構造とし，振動台テーブル上に固
定した．橋梁部は，長さ3.5m×幅3.0m×厚さ9mmの鋼板をリブで補強した鋼製スラブを用
いた．この鋼製スラブは，ゴム支承1基とリニアガイド4基で支持されている．鋼製スラブ
上にH型鋼を取付け，その上にレール締結装置を取り付けている．橋台部と橋梁部には，
加振時に衝突しないように500mmの遊間を設けている．また，ゴム支承の諸元は，180mm
×180mm，高さ290.7mm，ゴム厚6mm×30層，内部鋼板2.3mm×29枚の高減衰積層ゴム支
承（せん断弾性係数G＝0.4N/mm2）とした．この諸元は，ゴム支承のみを用いた橋梁とし
て，長周期化の効果が得られる周期として2.0secとなるように設定したものである．  
軌道構造は，新幹線の実大直結軌道とし，60kgレール2本を用い，レール締結装置には直
結8形（改）レール締結装置21)（図4.3.1）を用いた．レール締結装置は，1レールあたり橋
梁部上は6箇所，橋台上は2箇所設けており，締結間隔は625mmに設定した．この締結間隔
は，新幹線のスラブ直結軌道（8締結）の標準的な間隔である．レール締結装置は，鋼板付
き軌道パッド上に載せたレールを板ばねで押さえる構造で，この板ばねを取付けるボルト
を締め付けることにより，所定のレールの押さえ力を導入できる構造となっている（図
4.3.1）．レール締結装置の締結力の調整はトルクレンチにより行い，緊結トルクは60N･m21)
とした． 
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図4.3.11  試験体の全体状況 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
          (a)側面図                 (b)平面図 
図4.3.12  試験体の概要 
 
(3)加振ケースおよび方法 
 地震動の加振は，線路方向に，耐震設計標準22)のL1地震動，L2地震動スペクトルⅠ，L2
地震動スペクトルⅡのうち，G1地盤用（耐震設計上の基盤面）の設計地震動を入力した．
入力地震波形の一例を図4.3.13に示す．ここで，基盤面における設計地震動を用いたのは，
地点に依存する地表面特有の振動成分が含まれていないため，これによる結果への影響を
除外できるためである．ただし，入力レベルは，試験体の応答をみながら増減させた．な
お，前述の通り，直結軌道の場合，支承部において線路直角方向の応答は拘束されるため，
線路方向のみ加振し線路直角方向には加振していない． 
計測点は，主に鋼製スラブの変位・速度・加速度，およびレールのひずみである．レー
ルのひずみは，中立軸位置のウェブ両面にひずみゲージを貼り付け，曲げによる影響を除
去して，軸方向力によるひずみのみ抽出できるようにした． 
 
 
 
レール締結装置 
北側 
南側 
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(4)加振時の状況 
 加振時の試験体の状況は以下の通りである． 
L1地震動（最大加速度137gal）で加振したところ，レール締結装置にすべりは認められ
ず，ゴム支承は変形せず，全て一体となって振動台テーブルと同一の挙動をした．これは，
橋梁部のゴム支承より上の総重量約112kNに地震動の最大加速度を乗じて慣性力を算出す
ると15kN程度であり，後述する橋台部上のレールと締結装置の摩擦力の合計値より小さい
ため，すべりが生じなかったものと考えられる．すなわち，L1地震動による橋台部と橋梁
部の相対的な挙動は，軌道の影響によって拘束されている． 
一方，L2 地震動スペクトルⅠ（図 4.3.13 (a)）の最大加速度を 250gal に縮小した地震動
や L2 地震動スペクトルⅡ（図 4.3.13 (b)）の最大加速度を 500gal に縮小した地震動で加振
した場合には，橋台部上の 4 箇所すべてのレール締結装置に滑りがみられた． 
図4.3.14に，L2地震動スペクトルⅡの最大加速度を500galに縮小した地震動で加振した
 
(a)L2地震動スペクトルⅠ（G1地盤用）   (b)L2地震動スペクトルⅡ（G1地盤用） 
図4.3.13  入力地震波形の一例 
   
図4.3.14 軌道の有無による橋台部と橋梁部の時刻歴相対変位波形 
 
 
図4.3.15 橋台部と橋梁部のレールとの時刻歴相対変位波形 
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ときの橋台部と橋梁部の相対変位の時刻歴波形を示す．ここで，軌道なしとは，レールを
上載しない状態で加振した結果を示す．図4.3.14より，レールを上載しない場合には，橋
台部と橋梁部の相対変位が最大175mm程度生じており，入力地震動の波形と同様な繰り返
しの挙動が認められる．一方，軌道がある場合には，相対変位は1/4程度に小さく，波形も
地震動の繰り返しの挙動がほとんど認められない形状となっている．このことから，本試
験体においては，地震時の構造物に与える軌道の影響は非常に大きいことがわかる． 
また，図 4.3.15 に，図 4.3.14 と同じ L2 地震動スペクトルⅡの最大加速度を 500gal に縮
小した地震動の加振における，橋梁部とそれ上のレールの相対変位および橋台部とそれ上
のレールの相対変位について時刻歴波形を示す．北側と南側のレール（図 4.3.11 および図
4.3.12 参照）は同一に挙動していたため，図 4.3.15 は北側のレールについて示している．
図 4.3.15 より，橋台部においてレールとの相対変位は 50mm 程度生じているが，橋梁部で
はレールとの相対変位はほとんど生じていない．すなわち，橋台部ではレールとレール締
結装置間にすべりが生じているが，橋梁部ではすべりはほとんど生じていない．また，図
4.3.15 の橋台部におけるレールとの相対変位波形は，図 4.3.14 の軌道がある場合の橋台部
と橋梁部の相対変位波形とほぼ同じである．このことから，橋台部と橋梁部の相対変位は，
主に橋台部におけるレールとレール締結装置とのすべりによって生じたものであることが
わかる． 
 
(5)レールとレール締結装置間の摩擦力の推定 
レールに設置したひずみゲージからレールの軸力分布を求めて，レール締結装置の前後
のレールの軸力差から，レールとレール締結装置間の摩擦力を推定する．ここでの摩擦力
とは，レールとレール締結装置間にすべりが生じる状態のレールとレール締結装置間の作
用力をいう． 
L2地震動スペクトルⅡ（G1地盤用）（図4.3.13(b)）の最大加速度を500galに縮小した地
震動で加振したときの，レール（北側）の軸力の分布を図4.3.16に示す．図4.3.16は，レ
ールの各ひずみ計測箇所における時刻歴の軸力を示したもので，軸力の変動範囲を示して
いる．また，橋梁部と橋台部の境界部のレールの軸力が最大あるいは最小となる時点での
各箇所の軸力を，白抜きのマークで示している． 
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図4.3.16のレールの各箇所の軸力Nは，次式により算定した． 
      N＝EAε                   (4-3) 
ここに， 
E：レールのヤング係数（2.0×105 N/mm2） 
A：レールの断面積（7750 mm2） 
ε：レールのひずみゲージの計測値 
 
図4.3.16より，橋台部と橋梁部の境界で軸力が一番大きく，外側に向かって小さくなっ
ていることがわかる．また，各箇所の軸力の最大または最小となる時点は，ほぼ同時刻で
あることがわかる． 
レールの軸力は，レール締結装置で拘束されているため，レール締結装置間では一定で，
締結装置の箇所で段階的に変化すると考えられる．図4.3.16に赤点線で想定されるレール
の軸力分布を示す．すなわち，レール締結装置の前後のレールの軸力の差分は，レールと
レール締結装置間の作用力であると考えることができる．橋台部においては，レール端部
で軸力が0となるため，橋台部と橋梁部の境界におけるレールの軸力は，橋台部上のレール
とレール締結装置間の作用力の合計と考えることができる． 
そこで，橋台部と橋梁部の境界におけるレールの軸力から，橋台部上のレールとレール
締結装置間のすべりが生じるときの摩擦力を推定する．図4.3.17に，橋台部上の各レール
（北側と南側）について，レール締結装置2基分（2締結あたり）の作用力と変位の履歴関
係を示す．ここでの作用力は，図4.3.18に示すように，橋台部上のレールと2基のレール締
結装置（No.1とNo.2）間の作用力の合計である．この作用力は，レールのひずみの計測値
を用いて次式により算定した． 
ΣF＝F1＋F2＝EAε23                       (4-4) 
ここに， 
F1，F2：橋台部上のレール締結装置の作用力 
 
図4.3.16  レール（北側）の軸力分布 
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     （添え字は，図4.3.12におけるNo.に対応） 
E，A：レールのヤング係数，断面積（式(4-3)と同じ） 
ε23：橋梁部と橋台部の遊間（レール締結装置No.2とNo.3の間）のレールのひずみゲー
ジによる計測値 
また，図4.3.17の変位は，橋台部と橋梁部の相対変位の計測値であるが，橋台部上のレ
ールとレール締結装置の相対変位とみることができる． 
この相対変位とレール締結装置の作用力の関係は，図4.3.17より，完全弾塑性の挙動を
示している．また，作用力の上限，すなわちすべりが生じるときの摩擦力は，ばらつきは
あるものの2締結あたり10kN程度である．なお，摩擦力が一定でなく変動しているのは，
すべる箇所が徐々に変化するに伴い，すべり面の状態が変化しているためその影響が現れ
たものと考えられる．  
さらに，レールのひずみから推定した各レール締結装置の作用力と変位の履歴関係を図
4.3.19に示す．図中No.は図4.3.12のレール締結装置No.に対応している．作用力は，レー
ルのひずみの計測値をもとに，次式により算定した． 
Fi＝EAΔε                        (4-5) 
 
図4.3.17  橋台部のレール締結装置の作用力（2締結分）と変位の関係 
           
 
 
 
 
 
 
 
 
 図4.3.18  レールのひずみから締結装置の作用力の推定 
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ここに， 
 Fi：レールとレール締結装置No.i間の作用力 
E，A：レールのヤング係数，断面積（式(4-3)と同じ） 
 Δε：レール締結装置No.iの前後のひずみゲージの計測値の差 
変位は，橋梁部の鋼製スラブあるいは橋台部とレールとの相対変位である． 
図 4.3.19 において，橋台部上のレール締結装置 No.1,2 は，すべる挙動を示しており，す
べりが発生するときの摩擦力は 1 締結あたり 4～7kN である．橋台部との境界から離れた
No.3～No.6 は，すべりは生じておらず，橋台部から離れるほど摩擦力の変動も小さくなっ
ている．このことから，すべりが発生する摩擦力は 4～7kN であり，平均すると概ね 5kN
である．この5kNというのは，前項の軌道のみを用いた動的載荷実験結果と同程度である． 
 
４．３．３ 軌道の影響の復元力モデルの検討 
実験結果のレールとレール締結装置間の作用力と相対変位の関係より，復元力モデルに
ついて検討を行った．図4.3.17, 図4.3.19より，レール締結装置の作用力と変位の履歴特性
は，完全弾塑性モデルで近似できるものと考えられる． 
折れ点の変位は，加振時に変位が大きくなる時点，すなわちすべり始める変位をもとに，
0.5mmと設定した．折れ点の荷重は，すべり始めるときの摩擦力であり，次式により，橋
台部上のレールとレール締結装置間の作用力と相対変位の履歴により得られるエネルギー
吸収量について，実験とモデル（計算値）の差Eが最小となるように，非線形最小二乗法
により同定した． 
E＝ dtdvFdvF
T
T t t
sm  0 0 0 )()()()(
1
                    (4-6) 
ここに， 
T：加振に用いた地震波の継続時間 
Fm(τ)：時刻τにおけるレールのひずみの計測値から式(4-4)より算定されるレール締結装
 
図 4.3.19 各レール締結装置（北側レール）の作用力と変位の関係 
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置の作用力（南北レールの合計値で橋台部上のレール締結装置4基分の作用力） 
Fs(τ)：時刻τにおける完全弾塑性モデルによる作用力の計算値 
v(τ)：時刻τにおけるすべり速度の計測値 
式(4-6)におけるエネルギー吸収量は，レールとレール締結装置間の摩擦によるエネルギ
ー吸収とみなすことができる． 
レールとレール締結装置間の摩擦力は，L2地震動スペクトルⅡ（G1地盤用）（図4.3.13 (b)）
の最大加速度を500galに縮小した地震動で加振した場合について式(4-6)により同定した結
果，橋台部のレール締結装置4基分あたりほぼ20kN，1締結あたり平均5kNとなった．この
ときの実験結果とモデル（計算値）の比較について，図4.3.20(a)に橋台部上のレールとレ
ール締結装置間の作用力と変位の関係，同図(b)に同様に作用力と速度の関係を示す．ここ
でのレールとレール締結装置間の作用力の実験値は，1基あたりであり，橋台部上の4基の
締結装置の平均値である．図4.3.20より，いずれにおいても，実験結果を再現できている
ことがわかる．また，図4.3.20(b)より，本実験の範囲では，摩擦力に及ぼす速度の影響は
小さいこともわかる．  
 以上より，図4.3.21に，提案する復元力モデルを示す．直結軌道の線路方向の動的特性
は，レールとレール締結装置間の摩擦特性で評価することができ，この摩擦特性は，1締結
あたり，折れ点の荷重5kN，変位0.5mmとする完全バイリニアモデルで表現可能と考えら
れる．  
 
   
 図 4.3.20 作用力（1締結あたり）と変位，速度の関係 
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 図4.3.21の復元力モデルは，橋台部上のレールとレール締結装置間にすべりが生じた結
果をもとに検討したものであるが，橋梁部と橋台部の相対挙動によるレールとレール締結
装置間のすべりに着目したモデルであるため，同一のレール締結構造である橋梁部上にお
いても適用することが可能と考えられる． 
なお，実構造物においては，レール締結装置は，人力によるトルク管理で締結されてい
るため，多少のばらつきが想定される．さらに，さびの有無によっても摩擦特性が多少変
化することも想定される．これらの摩擦特性への影響については今後検討が必要であるが，
上記の提案モデルは平均値に基づいたモデルであるため，局所的な評価ではなく，数十 m
程度の構造物への影響評価においては実用上は適用可能と考えられる． 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
図 4.3.21 直結軌道（1締結あたり）の復元力モデル（提案） 
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４．４ まとめ 
 
本章では，軌道とゴム支承を用いた橋梁との相互作用について，代表的な軌道である，
有道床（バラスト）軌道とスラブ直結軌道について，振動台試験等を実施し，地震時の線
路方向の挙動を考察するとともに，この挙動を表現できる復元力モデルについて検討した． 
 
【バラスト軌道の動的特性とモデル化（４．２）】 
(1)実大のバラスト軌道を上載したゴム支承を有する模型試験体により振動台試験を実施
し，まくらぎとバラストの抵抗力（道床縦抵抗力）について地震時の基本的な挙動を明
らかにした． 
(2)地震応答解析に用いる軌道の復元力モデルとして，道床縦抵抗力を上限とする完全バイ
リニアモデルで，軌道の動的特性を概ね表現できることを示した． 
 
【スラブ直結軌道の動的特性とモデル化（４．３）】 
(1)スラブ直結軌道では，はじめに 1 本のレールと 4 基の締結装置を用いて，レールを変位
制御にて動的に載荷した試験を行い，レールと締結装置間の動摩擦特性を検討した．ま
た，実大のスラブ直結軌道を上載したゴム支承を有する模型試験体により振動台試験を
実施した． 
(2)試験結果より，レールとレール締結装置との摩擦特性について地震時の基本的な挙動を
明らかにした． 
(3)地震応答解析に用いる軌道の復元力モデルとして，すべり摩擦力を上限とする完全バイ
リニアモデルで，軌道の動的特性を概ね表現できることを示した． 
 
 なお，新幹線の軌道構造を対象に検討したものであるが，本成果は在来線の軌道の影響
についても同様に考えることができるものである．また，提案する軌道の影響の復元力モ
デルは，ゴム支承を用いた橋梁に限らず，一般の橋梁にも適用できるものであり，地震時
の橋梁の応答をより詳細に求めることが可能となると考えられる． 
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５章 軌道の影響を考慮した鉄道橋の地震時の性能評価 
 
５．１ はじめに 
 代表的な軌道構造である有道床（バラスト）軌道とスラブ直結軌道を対象に，軌道の影
響として前章で提案した復元力モデルを用いて，標準的な新幹線の実橋梁を対象に，支承
構造や隣接構造形式等を変化させた場合の軌道による橋梁の地震時の挙動への影響を把握
することを目的に，解析的な検討を行う．ここでは，隣接構造物を含む構造全体系および
軌道の影響をモデル化して，大規模地震時の時刻歴応答解析を行い，軌道の影響の有無に
よる構造物の応答の相違を明らかにするとともに，軌道による鉄道橋の免震効果，すなわ
ち長周期化と高減衰化への影響について考察する．さらに，本検討を踏まえて，軌道の影
響を考慮したゴム支承を有する鉄道橋の地震時の照査法を提案する． 
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５．２ バラスト軌道による構造物の地震時挙動への影響 
５．２．１ ゴム支承を有する鉄道橋の時刻歴応答解析の概要 
(1)  概要 
 実橋梁を対象に構造全体系をモデル化して大規模地震時の時刻歴応答解析を行い，バラ
スト軌道による構造物の応答への影響について検討した．  
 
(2)  対象構造物の概要 
対象構造物は，図5.2.1および表5.2.1に示すように，支間30+40+30mの3径間連続合成桁
（A橋），支間3@70mの3径間連続合成桁（B橋）のそれぞれ複線の桁を設定した．A橋は中
規模の橋梁，B橋はやや大規模の橋梁であり，ゴム支承を用いた地震時水平力分散構造と
して実績が多く，これらの支間の範囲内で適用が多く想定されるため，この2橋を設定した． 
支承条件は，鋼製支承を用いた固定・可動構造（以下，FM構造）と，エネルギー吸収を
有する積層ゴム支承を用いた構造（以下，ゴム支承）である．ここで，ゴム支承は，実橋
で多く用いられている鉛プラグ入り積層ゴム支承とした． 
桁は，FM構造の場合は単純桁3連としたが，桁の重量や剛性は，これらによる応答への
影響を除外するため，ゴム支承を用いる場合の連続桁と同等とした． 
 なお，下部構造については，中間橋脚をRC橋脚とし，端部は隣接構造物に応じて，橋脚，
橋台等を設定した．基礎形式は，A橋は直接基礎，B橋は杭基礎とした．対象構造物の挙動
は軌道が連続しているため，隣接構造物の挙動に影響を受けることが想定される．隣接構
造物は，特にこの剛性の違いに着目するため，剛性の高い盛土，剛性の低い高架橋，その
中間の桁式橋梁の3形式を設定した． 
 
(3)  解析ケース 
解析ケースの一覧を表5.2.2に示す．パラメータは，表5.2.1に示すように，支承構造（FM
構造，ゴム支承），隣接構造上の軌道の影響長，隣接構造形式，入力地震動とした．隣接構
造上の軌道の影響長については後述する．  
 A橋で隣接構造形式が盛土を標準ケースとして，この構造物について隣接構造上の軌道
の影響長や入力地震動の違いに着目できるようにした．それ以外の構造物については，入
力地震動はL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）とし，軌道の影響を考慮する場合には隣接
 
※数値：B橋の支間長(A橋の支間長)   
図5.2.1  対象構造の概要（3径間連続合成桁（隣接構造物：盛土）） 
210(100)m 
70(30)m 70(40)m 70(30)m 
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構造上の軌道の影響長は25mとした． 
 
(4)  解析モデル，解析条件および入力地震動 
 構造物および軌道の構造解析モデルは，図5.2.2に示すような平面骨組モデルとした．本
解析では，構造全体系における地震時挙動において軌道の影響を把握することが目的であ
ること，および線路直角方向には移動制限装置により拘束された構造を対象とし線路方向
の挙動に着目することから，平面骨組モデルにより解析を行った． 
質量は各節点に分配して設定した．軌道の質量は，桁とレールの節点に等分して設定し
た．また，列車の質量は，レールの節点上に線路方向に列車荷重の0.2倍1)を慣性力の上限
とする完全弾塑性特性を有するばね要素を設定して考慮した（図5.2.2の破線内）． 
この列車の質量の設定は，列車の車輪とレールの摩擦を考慮した1)ものであり，列車重
量の変動等による摩擦への影響も想定されるが，走行する列車の車輪とレールの線路方向
の地震時の橋梁上の挙動は未解明な点も多く，ここでは設計で実績の多い方法を用いるこ
ととした． 
軌道は，レールは線形梁要素に，レールと桁間の摩擦特性は非線形ばね要素でモデル化
した．非線形特性の設定は次節で述べる． 
表5.2.1 対象構造の条件と解析パラメータ 
名称 
上部工形式 
（支間） 
下部構造 支承条件 
隣接構造
形式 
軌道の影響 
（隣接構造上の影響長） 
入力地震動*2 
A 橋 
3径間連続合成桁*1 
（30+40+30m） 
中間：RC 橋脚 
端部：橋脚，橋台 
FM構造*1 
ゴム支承 
桁式橋梁 
高架橋 
盛土 
なし 
あり（12.5,25,50m） 
L2 地震動ス
ペクトルⅡ 
（G2地盤用， 
 G3地盤用，   
 G4地盤用） 
B 橋 
3径間連続合成桁*1 
（3@70m ） 
中間：RC 橋脚 
端部：橋脚，橋台 
FM構造*1 
ゴム支承 
桁式橋梁 
高架橋 
盛土 
なし 
あり（5,12.5,25,50m） 
注）*1 FM構造の場合，上部工は単純桁（連続桁と重量および剛性は同一）3連を設定した． 
  *2 入力地震動は耐震設計標準2)の設計地表面地震動を用いた． 
 
表5.2.2 解析ケース一覧 
名称 
下部構造 
支承条件 
隣接構造
形式 
入力地震動 
軌道の影響
なし 
軌道の影響（隣接構造上の影響長） 
中間 端部 12.5m 25m 50m 
A 橋 
RC 
橋脚 
橋脚 
FM 構造 
桁式橋梁 G2 - G2 - 
高架橋 G2 - G2 - 
ゴム支承 
桁式橋梁 G2 - G2 - 
高架橋 G2 - G2 - 
橋台 
FM 構造 
盛土 
G2,G3,G4 G2 G2,G3,G4 G2 
ゴム支承 G2,G3,G4 G2 G2,G3,G4 G2 
B 橋 
RC 
橋脚 
橋脚 
FM 構造 
桁式橋梁 G2 - G2 - 
高架橋 G2 - G2 - 
ゴム支承 
桁式橋梁 G2 - G2 - 
高架橋 G2 - G2 - 
橋台 
FM 構造 
盛土 
G2 G2 G2 - 
ゴム支承 G2 G2 G2 - 
注）入力地震動の欄の記号の意味は以下の通り． 
G2：G2地盤用，G3：G3地盤用，G4：G4地盤用で，いずれもL2地震動スペクトルⅡ 
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桁は線形梁要素に，橋脚は非線形梁要素にモデル化した．橋脚の非線形特性は，耐震設
計標準1)に基づいて設定したが，ひび割れ発生点は最大応答に与える影響は小さいため，
これを考慮しないトリリニアモデルとし，さらにM点以降はフラットとした（図5.2.3(a)）．
履歴は除荷時の剛性低下（剛性低下率β＝0.4）を考慮している． 
ゴム支承は，非線形ばね要素でモデル化し，文献3),4)に示されている標準バイリニア型
の復元力特性を設定した（図5.2.3(b)）．なお，ゴム支承の諸元は，端支点と中間支点それ
ぞれについて，軌道の影響をモデル化しない場合のせん断ひずみの最大値が250%以下とな
るように設定した．また，FM構造の場合の鋼製支承は，固定側は剛性の高い線形ばね，可
動側は，摩擦係数を0.255)として，支点反力の0.25倍を折れ点荷重とする完全弾塑性型のば
ね要素を設定した．  
基礎・地盤の影響は非線形ばね要素に集約してモデル化した． 
隣接構造物のモデル化は以下のようにした． 
・盛土構造の場合は，橋台は線形要素，橋台背面には押し込み時の受動抵抗のみ考慮した
ばね要素を設定した．背面地盤ばねは完全弾塑性モデルの非線形特性とし，有効抵抗土
                                 
                                
                                      
 
 
図5.2.2  構造物および軌道の解析モデルの例 
（隣接構造上の軌道の影響をモデル化する場合（B橋 隣接構造物：桁式橋梁）） 
 
           
 (a)橋脚（中間橋脚）の非線形特性    (b)ゴム支承の非線形特性（L2地震動時） 
図5.2.3  橋脚およびゴム支承の非線形特性の例（B橋の場合） 
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圧は「鉄道構造物等設計標準・同解説（基礎構造物・抗土圧構造物）」6)により算定した．
盛土区間は，地表面と同様と考えてモデル化していない． 
・桁式橋梁とラーメン高架橋の場合は，橋脚や高架橋全体の荷重・変位関係の非線形特性
を有するばね要素でモデル化した（図5.2.2）．橋脚およびラーメン高架橋全体の非線形特
性は，標準的な構造物について耐震設計標準1)に基づき算定した結果の荷重・変位関係を設
定した．  
解析は，直接積分法による時刻歴応答解析とし，数値積分にはNewmarkのβ法（β＝0.25）
を用いた．積分時間間隔は，試計算の結果をもとに解析上の安定性を考慮して0.0005secと
した．また，減衰はひずみエネルギー比例型減衰とし，粘性減衰定数は，橋脚や高架橋，
桁およびレールは0.02に，地盤・基礎は0.1にそれぞれ設定した． 
なお，解析ソフトにはDYNA2Eを使用した． 
 
(5) 入力地震波 
 入力地震動は，耐震設計標準1)の設計地表面地震動のL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）
を標準とし，地震波の特性による影響をみるためにG3地盤用およびG4地盤用の地震動波形
についても入力した．L2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）の地震波形と加速度応答スペク
トルを図5.2.4に示す． 
 なお，長周期長時間地震動については本検討では対象としていないが，後述するように，
軌道の影響によりゴム支承を用いても構造物の固有周期はFM構造と同等もしくは短周期
となることもあるため，耐震設計標準2)の設計地表面地震動を用いることとした．長周期
長時間地震動に対する検討は今後の課題としたい． 
 
 
(6) 軌道の影響のモデル化 
バラスト軌道の影響は，「４．２ バラスト軌道の動的特性とモデル化」の実験結果に基
づき，水平荷重と水平変位の非線形特性を完全弾塑性バイリニアモデルとしたばね要素で
モデル化している．本解析に用いた軌道の非線形特性を図5.2.5に示す． 
本検討では，以下の2点をパラメータとした．  
(a)対象橋梁上の軌道構造が及ぼす影響 
(b)隣接構造上にある軌道構造がレールを介して対象橋梁に及ぼす影響 
  
(a)地震動波形         (b)応答スペクトル（減衰h＝0.05） 
図5.2.4  入力地震波（耐震設計標準1) L2地震動スペクトルⅡ(G2地盤用)） 
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(a)については，1締結当たりについて降伏変位5mm，降伏荷重9kNの完全弾塑性型の非線
形特性を，橋梁上の締結装置位置に設定した．この降伏荷重9kNは，実験結果から設定し
たものである．2レール分として単位長さあたり18kN/mと設定した．  
(b)については，レールを介して隣接構造物と対象橋梁との間に生じる動的相互作用の影
響を考慮したものである．この影響は，隣接構造物の構造形式，レール伸縮継目（EJ）の
位置などにより異なると考えられるが，ここではレール伸縮継目（EJ）を設ける位置まで
を隣接構造上の軌道の影響長さと考え，12.5m, 25m, 50mの3ケースを設定した．ここで，
ゴム支承を有する橋梁の場合にはその前後にEJが通常配置され，12.5mは対象橋梁付近に
EJが配置される場合，50mは対象橋梁から離れた位置にEJが配置される場合で対象橋梁の
挙動によりレールに応力が生じないまでの範囲，すなわち軌道の影響が頭打ちとなるまで
の十分な区間を想定したものであり，25mはその中間として設定した． 
軌道の影響のモデル化は，隣接構造が盛土の場合はレール長さ分の締結装置の締結力を1
本のばね要素に集約し，それ以外の構造形式の場合は橋梁上と同様にした．  
なお，比較のため，軌道の影響がないモデルについても併せて解析を行った．軌道の影
響がないモデルは，図 5.2.2 のモデルにおいて，レールと軌道ばねがないモデルで，これ
らの質量は桁の各節点に含めている． 
   
図5.2.5  軌道の影響の非線形特性（単位長さあたりの特性） 
 
５．２．２ 軌道による構造物の固有振動数への影響 
 FM構造とゴム支承を有する構造について，軌道のモデル化の有無による構造物の固有振
動数への影響を図5.2.6に示す．図5.2.6の横軸は，隣接構造上の軌道のモデル化した範囲を
示しており，0mが軌道をモデル化しない場合の固有振動数を示す．また，ここでの固有振
動数は，橋軸水平方向の1次モードの振動数である．なお，ゴム支承を有する構造の固有振
動数は，ゴム支承の初期剛性を用いたときのものである． 
図5.2.6(a)は，隣接構造が盛土の場合の固有振動数を示す．軌道をモデル化することで，
構造全体の剛性が高くなり，構造物の固有振動数が大きくなることがわかる．また，隣接
構造上の軌道のモデル化の長さが長いほど，固有振動数が大きくなる傾向が認められる．
さらに，FM構造とゴム支承を有する構造では傾向の違いは認められない． 
図5.2.6(b)は，全ケースについて，軌道をモデル化していない場合の固有振動数に対する
比で整理した．隣接構造が盛土の場合，この区間の軌道の影響長を25mとすると，固有振
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動数が，A橋・B橋とも1.3～1.4倍であり，「５．３．２ 軌道による構造物の固有振動数へ
の影響」に示す直結軌道の場合よりも小さい．これは，図5.2.5に示すように，初期剛性が
バラスト軌道の方が小さい（バラスト軌道3.6kN/m/mmに対して，直結軌道20kN/m/mm）こ
とが理由である．固有振動数の増加率は，軌道の影響長の平方根に概ね相関がみられ，ば
らつきはあるものの近似的に次式で表現できる． 
fr/f0＝0.07 adL ＋1.0（ただし，Lad≦50m）   (5-1) 
また，隣接構造が高架橋や桁式橋梁の場合には，隣接区間の軌道の影響長25mの場合で
1.1～1.3倍程度と，隣接構造が盛土の場合よりも固有振動数の増加率は小さい．これを式
(5-1)と同様に表現するならば，次式となる． 
fr/f0＝0.04 adL ＋1.0（ただし，Lad≦50m）  (5-2) 
   
 (a)固有振動数（隣接構造（盛土））    (b)軌道の影響がない場合に対する比 
                        （ゴム支承を用いた橋梁） 
図5.2.6  軌道の影響の有無による固有振動数 
 
５．２．３ 軌道による構造物の地震時挙動への影響 
 (1)橋梁の時刻歴応答 
軌道の影響の有無による地震時挙動の比較の一例として，図5.2.7に，A橋（支承条件：
ゴム支承，隣接構造物：桁式橋梁）にL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）を入力したとき
の時刻歴応答波形や応答履歴を示す．図5.2.7(a)は端支点上の桁の応答水平変位波形，同図
(b)は端橋脚基部の曲げモーメント・回転角の応答履歴，また同図(c)は端支点のゴム支承の
荷重・変位の応答履歴をそれぞれ示す．いずれも，軌道の影響がないケースと，隣接構造
上の軌道の影響長25mとしたケースを示している．図5.2.7より，いずれの箇所においても，
軌道の影響により応答は変わり，変位や変形の最大応答値が小さくなることが確認できる． 
また，図5.2.8には，図5.2.7と同じ条件で軌道の影響を考慮したケースの，端支点上にお
ける桁と軌道の相対変位の応答波形，隣接構造物上の軌道の影響を表すばね要素の荷重・
変位関係を示す． 
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 図5.2.8(a)より，初期の2secあたりで相対変位5mm程度生じ，まくらぎとバラスト間の抵
抗力の上限に達している．これは，地震波の最大加速度が生じている時点に対応する．そ
の後，相対変位が負側に偏っており，最大12mm程度の相対変位が生じている．また，図
5.2.8(b)より，隣接構造物上では，桁とレール間に最大200mm程度の相対変位が生じている． 
これらの結果より，大規模地震時には，桁とレール間に相対変位が生じ，この軌道の影
響により地震時の橋梁の挙動が変化すると考えられる． 
 
(2)橋脚の曲げ変形の最大値（最大部材角） 
 軌道の影響をモデル化することによる橋脚の応答への影響に着目するため，端部の橋台
       
(a)端支点上の桁の応答水平変位  (b)端橋脚基部の曲げモーメント・回転角関係 
 
(c)ゴム支承の荷重・変位関係 
図5.2.7  軌道の影響の有無による時刻歴応答の比較の一例 
（A橋梁，ゴム支承を用いた橋梁，隣接：桁式橋梁） 
        
(a)桁と軌道の相対変位の時刻歴応答波形   (b)軌道のばね要素の荷重・変位関係 
              （隣接構造物上） 
図5.2.8  軌道の時刻歴応答の一例 
（A橋梁，ゴム支承を用いた橋梁，隣接：桁式橋梁） 
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と中間橋脚の時刻歴応答解析結果の最大部材角を図5.2.9に示す．図5.2.9は，A橋とB橋の
FM構造およびゴム支承を有する構造について，ともに隣接構造が盛土の場合の結果を示す．
グラフの横軸は，図5.2.6と同様に，隣接区間の軌道の影響長である．また，図5.2.9は，軌
道をモデル化しない場合の最大部材角で除した結果で整理している． 
 図5.2.9より，A橋，B橋ともに，軌道の拘束力をモデル化することによって，軌道をモ
デル化しない場合とほぼ同等もしくはそれよりも1～2割程度小さくなっている．A橋の中
間橋脚では隣接区間の軌道の影響長が大きくなると，それに伴い最大部材角の低減が大き
くなる傾向が認められる．ただし，それ以外は明確な傾向は認められず，端部の橋台と中
間橋脚での有意な傾向の差は認められない．直結軌道では，軌道の影響をモデル化するこ
とで橋脚の最大応答値が1割程度大きくなるケースも見受けられたが，バラスト軌道ではこ
のケースはなかった．それ以外は直結軌道とほぼ同様な傾向であった． 
 なお，隣接区間上25mでは，地震波がL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）以外に，G3
地盤用およびG4地盤用の結果も示しているが，地震波によるばらつきは1割以内で小さい． 
 端部の橋台と中間橋脚の違いに着目すると，直結軌道の結果と同様に，端部の橋台より
中間橋脚（P2橋脚）の応答に大きな低減効果が見られた．これは，端部の橋台は，背面地
盤に支持されており応答も小さいため，応答の大きい中間橋脚の方が軌道の拘束の影響を
大きく受けたものと考えられる． 
 
(a)端部の橋台               (b)中間橋脚 
図5.2.9  軌道の影響の有無による橋脚の最大部材角の比較（隣接：盛土） 
 
(3)  支承の最大せん断変形 
 次に，軌道の影響をモデル化することによるゴム支承の最大せん断変形量への影響に着
目する．上記(2)と同条件における解析結果の支承の最大変形量の比較を図5.2.10に示す． 
 図5.2.10より，端支点の方が中間支点より軌道の拘束力による支承変形量の低減が大き
く，軌道の影響長25mの場合には，A橋の端支点では3割程度も低減している．これは，端
支点では，隣接区間上の軌道の影響により桁の水平変位が抑えられ支承変形量が小さくな
るが，中間支点では，軌道の影響は小さく，桁と橋脚の相対変位差はあまり変わらないこ
とが理由と考えられる．また，支間の短いA橋の方がより大きく低減しており，B橋ではほ
とんど変わらない結果となっている． 
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(a)端支点               (b)中間支点 
図5.2.10  軌道の影響の有無によるゴム支承の最大せん断変形量の比較（隣接：盛土） 
 
(4) 桁の最大水平変位 
さらに，軌道の影響をモデル化することによる桁の最大水平変位量への影響に着目する．
上記(2)と同条件における解析結果の桁の最大応答水平変位の比較を図5.2.11に示す． 
図5.2.11より，桁の最大水平変位は，支間の短いA橋では軌道をモデル化することにより
低下し，隣接区間の軌道25m分をモデル化すると1割程度低下することがわかる．一方，B
橋では，軌道のモデル化の有無による桁の最大水平変位への影響はほとんどない．  
このことから，隣接区間での軌道の影響範囲が長いほど，また橋梁の支間が短いほど，
桁の水平変位が大きく低減することがわかる．これは，対象橋梁の桁の地震時の慣性力に
対して，隣接区間での軌道の拘束力との相対関係が大きく影響し，桁の慣性力に対する隣
接区間の軌道の拘束力の比が大きいほど，軌道により桁の応答が抑制されることが理由で
あると考えられる． 
     
図5.2.11  軌道の影響の有無による    図5.2.12  軌道の影響の有無による 
       桁の最大水平変位量の比較        レール最大軸力の比較 
（隣接：盛土）            （隣接：盛土） 
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(5) レールの最大軸力 
 上記(2)と同条件における解析結果のレールの最大応答軸力の比較を図5.2.12に示す． 
 図5.2.12より，隣接区間の軌道の影響長に比例してレールの最大軸力が増大している．
最大軸力は，FM構造とゴム支承を有する構造は同程度である． 
レールの最大軸力（複線軌道分）をFmax(kN)，隣接区間上の軌道の影響長をLad(m)とし，
解析モデルに用いた軌道の拘束力の上限値18kN/mをFr0(kN/m)とすると，概ね以下の関係と
なっている． 
  Fmax＝2.0～2.5 Fr0･Lad             (5-3) 
 ここで，レールの最大軸力が，軌道の拘束力の上限値Fr0と隣接区間上の軌道の影響長Lad
の積であるFr0･Ladの2.0倍以上になっているのは，検討対象橋梁の前後の隣接区間に加えて，
橋桁上の端部近傍の軌道の拘束力の影響も加わっているためと考えられる． 
 また，レールの最大軸力は，「５．３．３ 軌道による構造物の地震時挙動への影響」に
示す直結軌道の場合より，レールの拘束力の上限値が大きいため大きくなっている．ただ
し，ゴム支承を有する構造で隣接区間の軌道の影響長50mの場合でも最大1700kN程度（1
レール当たり425kN程度）であり，文献7)に示されている最低座屈強さ800kN程度（直線区
間）の約半分である．また，図5.2.12より，ゴム支承を有する構造とFM構造は同等であり，
軌道の安全性に与える影響は，本解析ではゴム支承を有する構造の方が劣るという結果に
はなっていない． 
 
(6) 隣接構造形式による橋梁の挙動への軌道の影響 
前述の解析結果より，橋梁の応答に及ぼす軌道の影響としては，隣接構造上の軌道の影
響が大きいことがわかった．そこで，隣接構造形式の違い，すなわち隣接構造物の剛性の
違いにより，軌道の影響の有無による橋梁の挙動の違いに着目する． 
図5.2.13に，A橋およびB橋について，隣接構造形式が盛土，桁式橋梁，ラーメン高架橋
の隣接構造形式別の橋脚の最大応答値を示す．端部の橋台は，ここでは端橋脚として示し
ている．また，図5.2.14には，同様にゴム支承の最大変形量を示す．両図ともに，隣接区
間の軌道の影響長を25mとした場合の結果を示し，縦軸は軌道の影響をモデル化しない解
析結果で除した値である． 
図5.2.13より，バラスト軌道の場合，ゴム支承を有する構造では端橋脚よりも中間橋脚
の方が最大部材角の低減率が全般的に大きいが，橋脚の最大応答部材角と，隣接構造形式
の関係には明確な相関は認められない．隣接構造が高架橋では，橋梁の規模にもよるが，
軌道の影響は比較的小さい傾向があることがわかる． 
一方，ゴム支承の最大変形量は，図5.2.14より，中間支点より端支点の支承の方が軌道
のモデル化による低減率が大きい．この傾向はスパンの小さいA橋の方が顕著である．た
だし，隣接構造形式による低減率の相関は明確な傾向は示していない． 
また，中間橋脚と中間支承での応答の低減率は逆の傾向を示している．特に，中間橋脚
の低減率が大きい場合には，中間支承の低減率は逆に小さい．これは，桁は軌道による拘
束を受けて橋脚への負荷が低減される場合，橋脚と桁の応答に位相差が生じると，これら
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両者の相対変位である支承部の最大応答値が大きくなることが理由の一つと考えられる． 
 
  
図5.2.13  軌道の影響の有無による橋脚  図5.2.14  軌道の影響の有無によるゴム 
の最大部材角の比較          支承の最大変形量の比較 
（隣接構造形式の違いに着目）       （隣接構造形式の違いに着目） 
 
(7) 軌道による橋梁の最大応答値への影響に関する考察 
ここでは，特に影響が大きいと考えられるパラメータを抽出し，軌道のモデル化による
応答値の違いとの相関について考察し，軌道の影響の簡易な定式化を試みる．  
上記の通り，隣接区間上の軌道の影響長が大きくなるに伴い検討対象橋梁の応答が低下
する傾向が認められる．そこで，以下の2つのパラメータを設定する．これらは，軌道の影
響をモデル化していない数値で無次元化したものである． 
・軌道の拘束力に関するパラメータ：Fr/ Fis 
・構造全体系の固有振動数に関するパラメータ：fr/f0 
 Fr：隣接区間上の軌道の拘束力で，次式で算定する． 
   Fr＝Fr0･Lad                                               (5-4) 
   ここで，Fr0は軌道のモデル化の上限値（複線軌道分），Ladは隣接区間の軌道の影
響長さである． 
 Fis：軌道をモデル化していない場合の端支点のゴム支承の水平力（2支承分） 
  fr：軌道をモデル化した場合の水平一次固有振動数 
f0：軌道をモデル化しない場合の水平一次固有振動数 
 Fisは，軌道をモデル化していない場合の端支点上における桁の慣性力を表すものと考え
ることができるため，隣接区間の軌道の拘束力との比で応答が変わると考えたものである．
すなわち，Fr/Fisが大きくなると，桁の慣性力に比べて軌道による拘束が大きくなるため，
応答が低減すると考えたものである．また，固有振動数は，図5.2.6に示すように，軌道の
影響をモデル化することによって構造全体系の固有振動数が変わるため，これによって応
答が変わることを考えたものである．固有振動数には，軌道の拘束力では考慮できない隣
接区間の構造物の影響も考慮できる． 
図5.2.15～図5.2.17に，A橋とB橋の全ケースの解析結果における，橋脚の最大部材角，
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ゴム支承の最大変形量および桁の水平変位について，Fr/Fis，fr/f0および(Fr/Fis)･(fr/f0)の相関
を示す． 
図5.2.15より，多少のばらつきはあるものの，Fr/Fisと概ね線形の関係が認められる．特
にゴム支承の変形量や桁の水平変位については相関性が高い．なお，端部橋脚はパラメー
タによらず概ね1.0となっている． 
 図5.2.17は，これらのパラメータの積との相関をみたものであるが，全般にはこの値が
大きくなると応答が小さくなる傾向が認められる．特にゴム支承や桁の水平変位との相関
が強く認められる．固有振動数の比fr/f0との相関は，隣接構造物の剛性の影響が現れている
ものと考えられる． 
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       (a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.2.15  Fr／Fisと軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
 
     (a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.2.16  fr／f0と軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
 
 
(a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.2.17  (Fr／Fis)･ (fr／f0)と軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
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以上の結果より，橋脚，ゴム支承および桁の水平変位について，軌道の影響をモデル化
しない場合の結果から，軌道の影響をモデル化した場合の応答値を概略推測するための推
定式を表すと次式のようになる． 
 ・端橋脚：θr/θis＝1.0  (5-5) 
 ・中間橋脚：θr/θis＝-0.22(Fr/Fis) ＋1.0 (5-6) 
・端支承：δr/δis＝-0.38(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.0 (5-7) 
・中間支承：δr/δis＝-0.11(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.0 (5-8) 
・桁の水平変位：δr/δis＝-0.13(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.0 (5-9) 
これらの直線を記入したのが，図5.2.15(a)および図5.2.17(b)である．これらの直線の関
係は，パラメータ(Fr/Fis)や(Fr/Fis)･(fr/f0)の数値が0のときに1.0となるように設定した．  
 上記の方法で推測した応答値と，解析結果の応答値との比較を図5.2.18に示す．簡易推
定値が，軌道の影響をモデル化せずに解析した応答値をもとに式(5-5)～(5-9)で計算した応
答値である．図5.2.18より，簡易推定値は，軌道の影響をモデル化した解析値の±2割の誤
差範囲となっていることがわかる．これにより，本研究で対象とした橋梁と同程度の橋梁
については，式(5-5)～(5-9)を用いて最大応答値を推定しても実用上問題ないと考えられる． 
 実際に照査する際には，本論文で提案した軌道の影響をモデル化して行うのがよいと考
えるが，軌道の影響を簡易に考慮する場合には，上式を参考にできると考えられる． 
  
  
(a)橋脚の最大応答部材角    (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.2.18 簡易推定値と解析結果の比較 
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５．３ スラブ直結軌道による構造物の地震時挙動への影響 
５．３．１ ゴム支承を有する鉄道橋の時刻歴応答解析の概要 
(1) 概要 
 実橋梁を対象に構造全体系をモデル化して大規模地震時の時刻歴応答解析を行い，スラ
ブ直結軌道の特にレールとレール締結装置間の摩擦特性による構造物の応答への影響につ
いて検討した8)． 
 なお，対象構造物，解析モデルおよび解析条件，入力地震動等は，「５．２ バラスト軌
道による構造物の地震時挙動への影響」と同様であるため，詳細な説明は割愛する．  
  
(2)対象構造物の概要 
 対象構造物は，図5.3.1および表5.3.1に示すように，支間30+40+30mの3径間連続合成桁
（A橋），支間3@70mの3径間連続合成桁（B橋）のそれぞれ複線の桁を設定した．この2橋
は．バラスト軌道と同様に，ゴム支承を用いた地震時水平力分散構造として実績が多く，
これらの支間の範囲内で適用が多く想定されるため設定したものである．  
支承条件は，鋼製支承を用いた固定・可動構造（以下，FM構造）と，エネルギー吸収を
有する積層ゴム支承を用いた構造（以下，ゴム支承）である．ここで，ゴム支承は，実橋
で多く用いられている鉛プラグ入り積層ゴム支承とした．「４．３ スラブ直結軌道の動的
特性とモデル化」の振動台実験では高減衰積層ゴム支承を用いたが，前述の通り実験では
試験体の固有周期2.0secとなるようにゴム支承の諸元を決めており，また実験結果におけ
るゴム支承のせん断変形は小さい範囲であるため，ゴム支承の構造の違いによる検討結果
への影響はほとんどないと考えられる． 
なお，下部構造については，中間橋脚をRC橋脚とし，端部は隣接構造物に応じて，橋脚，
橋台等を設定した．基礎形式は，A橋は直接基礎，B橋は杭基礎とした．隣接構造物は，こ
の剛性の違いに着目するため，剛性の高い盛土，剛性の低い高架橋，その中間の桁式橋梁
の3形式を設定した． 
 
(3)  解析ケース 
解析ケースの一覧を表5.3.2に示す．パラメータは，表5.3.1に示すように，支承構造（FM
構造，ゴム支承），隣接構造上の軌道の影響長，隣接構造形式，入力地震動とした．隣接構
 
※数値：B橋の支間長(A橋の支間長)   
図5.3.1  対象構造の概要（3径間連続合成桁（隣接構造物：盛土）） 
210(100)m 
70(30)m 70(40)m 70(30)m 
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造上の軌道の影響長については後述する．  
A橋で隣接構造形式が盛土を標準ケースとして，この構造物について隣接構造上の軌道
の影響長や入力地震動の違いに着目できるようにした．それ以外の構造物については，入
力地震動はL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）とし，軌道の影響を考慮する場合には隣接
構造上の軌道の影響長は25mとした． 
 
 
 
表5.3.1 対象構造の条件と解析パラメータ 
名称 
上部工形式 
（支間） 
下部構造 支承条件 
隣接構造
形式 
軌道の影響 
（隣接構造上の影響長） 
入力地震動*2 
A 橋 
3径間連続合成桁*1 
（30+40+30m） 
中間：RC 橋脚 
端部：橋脚，橋台 
FM構造*1 
ゴム支承 
桁式橋梁 
高架橋 
盛土 
なし 
あり（5,12.5,25,50m） 
L2 地震動ス
ペクトルⅡ 
（G2地盤用， 
 G3地盤用，   
 G4地盤用） 
B 橋 
3径間連続合成桁*1 
（3@70m ） 
中間：RC 橋脚 
端部：橋脚，橋台 
FM構造*1 
ゴム支承 
桁式橋梁 
高架橋 
盛土 
なし 
あり（5,12.5,25,50m） 
注）*1 FM構造の場合，上部工は単純桁（連続桁と重量および剛性は同一）3連を設定した． 
  *2 入力地震動は耐震設計標準2)の設計地表面地震動を用いた． 
 
表5.3.2 解析ケース一覧 
名称 
下部構造 
支承条件 
隣接構造
形式 
入力地震動  
軌道の影響
なし 
軌道の影響（隣接構造上の影響長） 
中間 端部 5m 12.5m 25m 50m 
A 橋 
RC 
橋脚 
橋脚 
FM 構造 
桁式橋梁 G2 - - G2 - 
高架橋 G2 - - G2 - 
ゴム支承 
桁式橋梁 G2 - - G2 - 
高架橋 G2 - - G2 - 
橋台 
FM 構造 
盛土 
G2,G3,G4 G2 G2 G2,G3,G4 G2 
ゴム支承 G2,G3,G4 G2 G2 G2,G3,G4 G2 
B 橋 
RC 
橋脚 
橋脚 
FM 構造 
桁式橋梁 G2 - - G2 - 
高架橋 G2 - - G2 - 
ゴム支承 
桁式橋梁 G2 - - G2 - 
高架橋 G2 - - G2 - 
橋台 
FM 構造 
盛土 
G2 G2 G2 G2 - 
ゴム支承 G2 G2 G2 G2 - 
注）入力地震動の欄の記号の意味は以下の通り． 
G2：G2地盤用，G3：G3地盤用，G4：G4地盤用で，いずれもL2地震動スペクトルⅡ 
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(4)  解析モデルおよび解析条件 
 構造物および軌道の構造解析モデルは，図5.3.2に示すような平面骨組モデルとした．構
造解析モデルおよび解析条件は，「５．２ バラスト軌道による構造物の地震時挙動への影
響」と同様である． 
 
(5) 入力地震波 
 入力地震動は，耐震設計標準2)の設計地表面地震動のL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）
を標準とし，地震波の特性による影響をみるためにG3地盤用およびG4地盤用の地震動波形
についても入力した．  
 
(6) 軌道の影響のモデル化 
直結軌道の摩擦特性は，前章の振動台実験結果に基づき，図4.3.21に示す完全弾塑性バ
イリニアでモデル化した．本解析に用いた軌道の非線形特性を図5.3.3に示す． 
本検討では，軌道の影響として以下の2点に着目してモデル化した．  
1)対象橋梁上の軌道が対象橋梁の挙動に及ぼす影響 
2)隣接構造物上の軌道がレールを介して対象橋梁の挙動に及ぼす影響 
1)については，1締結あたり折れ点変位0.5mm，折れ点荷重5kNの完全弾塑性型の非線形
特性を，橋梁上のレール締結装置位置に設定した．解析では，1軌道（2レール）分をモデ
ル化しているため，摩擦力は10kNとなる．図5.2.5のバラスト軌道と比較すると，直結軌道
の方が折れ点荷重は小さいが，初期剛性は高い． 
2)については，レールを介して隣接構造物と対象橋梁との間に生じる動的相互作用の影
響である．橋梁では，一般に，隣接構造物上の軌道にレール伸縮継目（EJ）が設けられる．
そのため，隣接構造物上の軌道を考慮する長さは，レール伸縮継目（EJ）を設ける位置ま
でと考え，本解析では実際に想定される5m, 12.5m, 25m, 50mの4ケースを設定した．これら
の長さの設定の根拠はバラスト軌道と同様であるが，直結軌道の方が剛性が高くその影響
が顕著に表れることが想定されるため，12.5mよりさらに短い5mについても設定した． 
                                
                                 
                              
 
図5.3.2  構造物および軌道の解析モデルの例 
（隣接構造上の軌道の影響をモデル化する場合（B橋 隣接構造物：桁式橋梁）） 
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本解析では，これを隣接構造上の軌道の影響長と称する．軌道の影響は，隣接構造物が
盛土の場合は隣接構造上の軌道の影響長分を1つのばね要素に集約し，それ以外の構造形式
の場合は図5.3.2のように構造物上にばね要素を配置した．  
なお，比較のため，軌道の影響がないモデルについても併せて解析を行った．軌道の影
響がないモデルは，図 5.3.2 のモデルにおいて，レールと軌道ばねがないモデルで，これ
らの質量は桁の各節点に含めている． 
 
５．３．２ 軌道による構造物の固有振動数への影響 
構造物の固有振動数について，軌道の影響の有無による相違を図5.3.4に示す．図5.3.4
の横軸は，隣接構造上の軌道の影響長であり，0mは軌道の影響がない場合を示す．また，
ここでの固有振動数は，地震時の主たるモードである，橋軸水平方向の1次モードの振動数
である． 
図5.3.4(a)は，隣接構造物が盛土の場合の固有振動数を示す．軌道の影響により，構造全
体の剛性が高くなり，構造物の固有振動数が大きくなっている．この傾向は，隣接構造上
の軌道の影響長が長いほど顕著である． 
FM構造とゴム支承を用いた橋梁を比較すると，ゴム支承を用いた橋梁の方が軌道の影響
の有無の差が大きい．例えば，軌道の影響がない場合はゴム支承を用いた橋梁の方が固有
振動数が小さいが，隣接構造上の軌道の影響長が長くなると，両者の構造は同等もしくは
ゴム支承を用いた橋梁の方が固有振動数が大きくなり両者の関係が逆転している．このこ
とは，軌道の影響がない構造では，FM構造よりゴム支承を用いた橋梁の方が長周期化が図
れる場合でも，鉄道橋のように軌道の影響がある構造ではこの逆の短周期化側の傾向にな
る場合があることを示している．すなわち，ゴム支承を用いた鉄道橋では，軌道の影響に
より，免震効果の一つである長周期化を想定通りに図ることは難しいと考えられる． 
図5.3.4(b)は，ゴム支承を用いた橋梁の固有振動数について，軌道の影響がない場合に対
する比で整理したものである．隣接構造物が盛土の場合，この区間の軌道の影響長を25m
とすると，固有振動数が，A橋では2.6倍，B橋では2.3倍になっており，支間の短いA橋の
方が軌道の影響を考慮することにより固有振動数の変化は大きい．また，バラスト軌道（図
5.2.6）ではA橋，B橋とも1.3～1.4倍であり，直結軌道の方が軌道の影響による増加率が大
  
図5.3.3  軌道の影響の非線形特性（1軌道(2レール)・1締結あたりの特性） 
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きい．これは，軌道の影響の初期剛性が直結軌道の方が高いことによる． 
また，隣接構造物が高架橋や桁式橋梁の場合には，隣接構造上の軌道の影響長25mの場
合で1.1～1.3倍程度と，隣接構造物が盛土の場合よりも固有振動数の増加率は小さい．これ
は，盛土の方が，高架橋や桁式橋梁と比べて変形が小さく，隣接構造物とレールとの摩擦
として表される軌道の影響がより顕著に現れたものと考えられる． 
以上のように，特に隣接構造物が盛土の場合に，軌道は橋梁全体系の振動特性に大きく
影響を及ぼし，隣接構造上の軌道による影響が大きいことが明らかとなった．また，ゴム
支承を用いた橋梁の場合は，軌道が構造物の固有振動数に与える影響は，FM構造より大き
くなる傾向がある． 
なお，固有振動数の増加率は，バラスト軌道の場合と同様に，軌道の影響長の平方根に
概ね相関がみられ，ばらつきはあるものの近似的に次式で表現できる． 
fr/f0＝0.25 adL ＋1.0（ただし，Lad≦50m）               (5-10) 
ここで，軌道の影響長Ladの平方根に相関が見られたのは，軌道の影響が長くなると軌道
の拘束力の初期剛性がそれに比例して大きくなり，その剛性が構造系の固有振動数に影響
を及ぼすためである． 
 
５．３．３ 軌道による構造物の地震時挙動への影響 
(1)橋梁の時刻歴応答 
軌道の影響の有無による地震時挙動の比較の一例として，図5.3.5に，A橋（支承条件：
ゴム支承，隣接構造物：桁式橋梁）にL2地震動スペクトルⅡ（G2地盤用）を入力したとき
の時刻歴応答波形や応答履歴を示す．図5.3.5(a)は端支点上の桁の応答水平変位波形，同図
(b)は端橋脚基部の曲げモーメント・回転角の応答履歴，また同図(c)は端支点のゴム支承の
荷重・変位の応答履歴をそれぞれ示す．いずれも，軌道の影響がないケースと，隣接構造
上の軌道の影響長25mとしたケースを示している．図5.3.5より，いずれの箇所においても，
軌道の影響により応答は変わり，変位や変形の最大応答値が小さくなることが確認できる． 
      
(a)固有振動数（隣接構造物（盛土））     (b)軌道の影響がない場合に対する比 
（ゴム支承を用いた橋梁） 
図5.3.4  軌道の影響の有無による構造物の水平1次固有振動数の比較 
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また，図5.3.6には，図5.3.5と同じ条件で軌道の影響を考慮したケースの，端支点上にお
ける桁と軌道の相対変位の応答波形，隣接構造物上の軌道の影響を表すばね要素の荷重・
変位関係を示す． 
 図5.3.6(a)より，初期の2secあたりで相対変位0.5mm以上生じ，レールと桁間ですべりが
生じている．これは，地震波の最大加速度が生じている時点に対応する．その後，相対変
位が負側と正側で大きく生じ，最大5mm程度の相対変位が生じ，残留している．また，図
5.3.6(b)より，隣接構造物上では，桁とレール間にすべりが生じ，最大200mm程度の相対変
位が生じている． 
これらの結果より，大規模地震時には，レールと桁間にすべりが生じ，この軌道の影響
により地震時の橋梁の挙動が変化すると考えられる． 
       
(a)端支点上の桁の応答水平変位  (b)端橋脚基部の曲げモーメント・回転角関係 
 
(c)ゴム支承の荷重・変位関係 
図5.3.5  軌道の影響の有無による時刻歴応答の比較の一例 
（A橋梁，ゴム支承を用いた橋梁，隣接：桁式橋梁） 
        
(a)桁と軌道の相対変位の時刻歴応答波形   (b)軌道のばね要素の荷重・変位関係 
              （隣接構造物上） 
図5.3.6  軌道の時刻歴応答の一例 
（A橋梁，ゴム支承を用いた橋梁，隣接：桁式橋梁） 
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(2)橋脚の曲げ変形の最大値（最大部材角） 
 軌道の影響の有無による橋脚の応答の違いに着目するため，端部の橋台と中間橋脚の時
刻歴応答解析結果の最大部材角を図5.3.7に示す．図5.3.7は，A橋とB橋のFM構造およびゴ
ム支承を用いた橋梁について，ともに隣接構造物が盛土の場合の結果を示す．グラフの横
軸は，図5.3.4と同様に，隣接構造上の軌道の影響長である．また，図5.3.7は，軌道の影響
がない場合の最大部材角で除した結果で整理している． 
 図5.3.7より，A橋，B橋ともに，隣接構造上の軌道の影響長5mと12.5mでは，軌道の影響
によって，最大部材角が最大1割程度大きくなる結果が認められる．これは，構造物の固有
周期と地震動の周期特性との関連によるもので，軌道の影響によって固有周期が下がり，
地震動の応答加速度が大きくなったためと考えられる．例えば，B橋でゴム支承を用いた
橋梁では，図5.3.4より，固有周期は，軌道の影響がない場合には1.24sec，隣接構造上の軌
道の影響長が5m，12.5mの場合はそれぞれ1.0sec，0.6secである．図5.2.4の入力地震動の応
答加速度スペクトルより，これらの固有周期の違いによって，応答加速度が大きくなるこ
とがわかる． 
隣接構造上の軌道の影響長が25m以上の場合には，軌道の影響がない場合とほぼ同等も
しくはそれよりも1～2割程度小さくなっている．A橋の中間橋脚では，隣接構造上の軌道
の影響長が大きくなるに伴い，最大部材角がより大きく低減する傾向が認められる．また， 
FM構造とゴム支承を用いた橋梁を比較すると，ゴム支承を用いた橋梁の方が最大部材角の
変動が大きい傾向が認められる． 
 地震波によるばらつきについては，図5.3.7に，隣接構造上の軌道の影響長が25mの場合
についてG2地盤用以外の地震波を入力した結果も示しているが， 1割以内で小さい． 
 なお，端部の橋台と中間橋脚の違いに着目すると，端部の橋台より中間橋脚の応答の方
がより大きく低減する傾向が見られた．これは，端部の橋台は，背面地盤に支持されて応
答が小さいため，応答の大きい中間橋脚の方が軌道の影響を大きく受けるものと考えられ
る． 
 
 
 
  
(a)端部の橋台            (b)中間橋脚 
図5.3.7  軌道の影響の有無による橋脚の最大部材角の比較（隣接：盛土） 
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(3)  支承の最大せん断変形 
 上記(2)と同条件における解析結果のゴム支承の最大せん断変形量の比較を図5.3.8に示
す． 
 図5.3.8より，端支点の方が中間支点より軌道の影響による支承変形量の低減が大きく，
支間の短いA橋の方がより大きく低減している．中間支点では，A橋で軌道の影響長が長く
なると若干低減する傾向が認められるが，端支点と比べるとわずかであり，軌道の影響は
小さい．これは，端支点では，隣接構造物上の軌道の影響により桁の水平変位が抑えられ
支承変形量が小さくなるが，中間支点では，支承に対する橋脚の剛性が相対的に小さいた
め中間橋脚が変形して，桁と橋脚の相対変位差があまり変わらなかったことが理由と考え
られる． 
  
(4) 桁の最大水平変位 
上記(2)と同条件における解析結果の桁の最大応答水平変位の比較を図5.3.9に示す． 
図5.3.9より，桁の最大水平変位は，支間の短いA橋では軌道の影響により低減し，隣接
構造上の軌道の影響長25mでは1割程度小さくなる．一方，B橋では，軌道の影響の有無に
よる桁の最大水平変位の違いはほとんどない． 
このことから，隣接構造上の軌道の影響長が長いほど，また橋梁の支間が短いほど，桁
  
(a)端支点              (b)中間支点 
図5.3.8  軌道の影響の有無によるゴム支承の最大せん断変形量の比較（隣接：盛土） 
       
図5.3.9  軌道の影響の有無による桁の最大水平変位量の比較（隣接：盛土） 
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の水平変位が大きく低減することがわかる．これは，対象橋梁の桁の地震時の慣性力に対
して，隣接構造物上の軌道の影響による拘束力が相対的に大きいほど，軌道により桁の応
答が抑制されることが理由であると考えられる． 
なお，隣接構造上の軌道の影響長が5mと12.5mで軌道の影響がない場合より最大水平変
位が大きくなる場合があるが，これは図5.3.9の橋脚の最大応答部材角と同じ理由によるも
のであると考えられる． 
FM構造とゴム支承を用いた橋梁を比較すると，ゴム支承を用いた橋梁の方が最大水平変
位の変動が大きい傾向が認められる．  
 
(5) レールの最大軸力 
 上記(2)と同条件における解析結果の構造物境界におけるレールの最大応答軸力の比較
を図5.3.10に示す． 
 図5.3.10より，隣接構造上の軌道の影響長に比例してレールの最大軸力が増大している．
このレールの最大軸力は構造物境界における軸力を示しており，対象構造物の桁と隣接構
造物との相対的な挙動に対する抵抗力とみることもできる．隣接構造上の軌道の影響長が
長くなると，隣接構造上での軌道の拘束力の合計がそれに比例して大きくなるため，桁と
の相対的な挙動に対する抵抗力が増えることがレールの最大軸力が増大する理由と考えら
れる． 
 また，レールの最大軸力は，ゴム支承を用いた橋梁の方がFM構造より小さい．ここでの
FM構造の場合のレールの最大軸力は，可動支承側のものを示している．ゴム支承の方が，
可動支承（摩擦のみ考慮）より支承の水平抵抗力が大きく，桁の移動に対する抵抗力が大
きくなるため，その分レールの最大軸力が小さくなったものと考えられる．本解析結果に
おいては，ゴム支承を用いた橋梁の方が，レールの座屈に対する安全性は高い結果となっ
ている． 
レールの最大軸力（複線軌道分）をFmax(kN)とし，隣接構造上の軌道の影響長をLad(m)，
解析モデルに用いた軌道の影響（図5.3.3）の上限値10kN/mをFr0(kN/m)とすると，概ね以
下の関係となっている． 
     Fmax≒2.2 Fr0･Lad～3.0 Fr0･Lad                    (5-11) 
       
図5.3.10  軌道の影響の有無によるレール最大軸力の比較（隣接：盛土） 
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 ここで，レールの最大軸力が，隣接構造物上の軌道の影響であるFr0･Ladの2倍以上になっ
ているのは，検討対象橋梁の前後の隣接区間に加えて，橋桁上の端部近傍の軌道の影響も
加わっているためと考えられる． 
 
(6) 隣接構造形式による橋梁の挙動への軌道の影響 
 前述の解析結果より，橋梁の応答に及ぼす軌道の影響としては，隣接構造上の軌道の影
響が大きいことがわかった．そこで，隣接構造形式の違い，すなわち隣接構造物の剛性の
違いにより，軌道の影響の有無による橋梁の挙動の違いに着目する． 
図5.3.11に，A橋およびB橋について，隣接構造形式が盛土，桁式橋梁，ラーメン高架橋
の形式別の橋脚の最大応答値を示す．また，図5.3.12には，同様にゴム支承の最大変形量
を示す．両図とも，隣接構造上の軌道の影響長が25mの結果を示し，縦軸は軌道の影響が
ない場合の解析結果に対する比で整理している． 
図5.3.11より，橋脚の最大応答部材角は，全般的に，FM構造よりゴム支承を用いた橋梁
の方が，隣接構造形式の違いによる影響を大きく受けている．また，FM構造，ゴム支承を
用いた橋梁ともに，隣接構造形式が，盛土，ラーメン高架橋，桁式橋梁の順で，橋脚の最
大部材角は軌道の影響を考慮することで大きく低減する．また，ゴム支承を用いた橋梁で
は，ラーメン高架橋と桁式橋梁では，端橋脚よりも中間橋脚の方が最大部材角が大きく低
減する．これらの傾向は，A橋，B橋ともに認められ，検討対象橋梁の規模によらない． 
    
図5.3.11  軌道の影響の有無による橋脚の最大部材角の比較（隣接構造形式の違いに着目） 
  
図5.3.12  軌道の影響の有無によるゴム支承の最大変形量の比較（隣接構造形式の違いに着目） 
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一方，ゴム支承の最大変形量は，図5.3.12より，中間支点より端支点の支承の方が軌道
の影響により大きく低減する．この傾向はスパンの小さいA橋の方が顕著である．また，
隣接構造形式が，ラーメン高架橋，桁式橋梁，盛土の順で，軌道の影響を考慮することに
より大きく低減する．これらの傾向は，図5.3.11の橋脚とは逆の傾向を示している． 
これら隣接構造形式による傾向の違いは，隣接構造物と検討対象橋梁との変形に対する
剛度の違いによるものと考えられる．隣接構造形式が盛土の場合は，この区間が剛なため，
隣接構造物上の軌道による拘束度が大きくなる．このため，特に端支点の負荷が軽減され
る．一方，桁式橋梁やラーメン高架橋の場合は，地震時に検討対象橋梁と一緒に変形する
ため，橋脚や支承への負荷が分散されて軽減されるものと考えられる． 
 
(7) 軌道による橋梁の最大応答値への影響に関する考察 
ここでは，特に影響が大きいと考えられるパラメータを抽出し，軌道のモデル化による
応答値の違いとの相関について考察し，軌道の影響の簡易な定式化を試みる．用いるパラ
メータは，「５．２．３ 軌道による構造物の地震時挙動への影響」(7)のバラスト軌道の
場合と同じである． 
図5.3.13～図5.3.15に，A橋とB橋の全ケースの解析結果における，橋脚の最大部材角，
ゴム支承の最大変形量および桁の水平変位について，Fr/Fis，fr/f0および(Fr/Fis)･(fr/f0)の相関
を示す． 
図5.3.13より，多少のばらつきはあるものの，Fr/Fisと概ね線形の関係が認められる．特
にゴム支承の変形量や桁の水平変位については相関性が高い． 
 図5.3.15は，これらのパラメータの積との相関をみたものであるが，全般にはこの値が
大きくなると応答が小さくなる傾向が認められる．特にゴム支承や桁の水平変位との相関
が強く認められる．固有振動数の比fr/f0との相関は，隣接構造物の剛性の影響が現れている
ものと考えられる． 
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       (a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.3.13  Fr／Fisと軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
 
     (a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.3.14  fr／f0と軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
 
(a)橋脚の最大応答部材角     (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.3.15  (Fr／Fis)･ (fr／f0)と軌道のモデル化による応答値の変化の相関 
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以上の結果より，橋脚，ゴム支承および桁の水平変位について，軌道の影響をモデル化
しない場合の結果から，軌道の影響をモデル化した場合の応答値を概略推測するための推
定式を表すと次式のようになる． 
 ・端橋脚：θr/θis＝-0.2(Fr/Fis) ＋1.1  (5-12) 
 ・中間橋脚：θr/θis＝-0.6(Fr/Fis) ＋1.1 (5-13) 
・端支承：δr/δis＝-0.4(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.1 (5-14) 
・中間支承：δr/δis＝-0.17(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.1 (5-15) 
・桁の水平変位：δr/δis＝-0.13(Fr/Fis)･(fr/f0)＋1.1 (5-16) 
パラメータ(Fr/Fis)や(Fr/Fis)･(fr/f0)の数値が0.0のときは，軌道の影響がない状態のため本来
は1.0となるべきであるが，図5.3.13および図5.3.15では，この数値が小さいところで応答
が1.0より上回っているデータも見受けられるため，やや安全側を考慮して1.1となるように
設定した．これらの直線を記入したのが，図5.3.13(a)および図5.3.15(b)である． 
 上記の方法で推測した応答値と，解析結果の応答値との比較を図5.3.16に示す．簡易推
定値が，軌道の影響をモデル化せずに解析した応答値をもとに式(5-12)～(5-16)で計算した
応答値である．図5.3.16より，簡易推定値は，軌道の影響をモデル化した解析値の1.0～1.3
程度となっていることがわかる．これにより，本研究で対象とした橋梁と同程度の橋梁に
ついては，式(5-12)～(5-16)を用いて最大応答値を推定しても実用上問題ないと考えられる． 
 実際に照査する際には，本論文で提案した軌道の影響をモデル化して行うのがよいと考
えるが，軌道の影響を簡易に考慮する場合には，上式を参考にできると考えられる．すな
わち，軌道の影響をモデル化せずに時刻歴応答解析を行い，その結果に上式を用いて軌道
の影響を考慮した応答値を推測するというものである．この場合の軌道の影響を考慮した
構造全体系の固有振動数は，隣接構造が盛土の場合には式(5-10)により概算できる．盛土以
外の隣接構造の場合には，軌道のモデル化が固有振動数に与える影響は小さいため，軌道
の影響をモデル化しない場合の固有振動数を用いる． 
 
  
(a)橋脚の最大応答部材角    (b)ゴム支承の最大応答変形と桁の最大応答変位 
図5.3.16 簡易推定値と解析結果の比較 
0
0.2
0.4
0.6
0.8
1
1.2
1.4
0 20 40 60 
簡
易
推
定
値
／
解
析
値
隣接区間の軌道の影響長(m)
端橋脚部材角
中間橋脚部材角
0
0.2
0.4
0.6
0.8
1
1.2
1.4
0 20 40 60 
簡
易
推
定
値
／
解
析
値
隣接区間の軌道の影響長(m)
端支承変形
中間支承変形
桁水平変位
５章 軌道の影響を考慮した鉄道橋の地震時の性能評価 
 
 
 137 
(8)軌道による鉄道橋の免震効果への影響の考察 
 本解析結果から，エネルギー吸収を有するゴム支承を用いた鉄道橋の免震効果，すなわ
ちゴム支承による長周期化とエネルギー吸収による高減衰化による応答低減効果に，軌道
が及ぼす影響について考察する． 
ゴム支承を用いた鉄道橋の場合，構造物の固有振動数が，図5.3.4に示すように，軌道の
影響により2倍以上にもなり，隣接構造上の軌道の影響長が長くなるとFM構造よりも大き
くなる場合があり，FM構造と比較して必ずしも長周期化とはならずむしろ逆の短周期側の
傾向を示す場合がある．また，この固有振動数の上昇割合は，隣接構造上の軌道の影響長
によっても変わる．実構造物における軌道の影響長は，構造物境界からレール伸縮継目（EJ）
を設ける位置までの距離に設定するのがよいが，これをあらかじめ決めることは困難であ
る．このため，構造物の固有周期を制御することは難しいことも多く，免震効果の一つで
ある長周期化による応答低減を図ることは難しいと考えられる．なお，さらに長周期化を
図り，軌道面の絶対変位を最小化する免震化も考えられるが，これについては今後の検討
課題としたい． 
一方，図5.3.7～図5.3.9および図5.3.11, 図5.3.12より，地震時の構造物の橋脚やゴム支
承の最大応答値は，軌道の影響により低減する場合が多い．この応答値の低減は，FM構造
よりゴム支承を用いた橋梁の方が大きい．このことは，ゴム支承の減衰効果と合わせて，
軌道が構造物の地震時の線路方向の変位を抑制する方向に働く場合が多いことを示してい
る．これらのことから，ゴム支承を用いた鉄道橋は，軌道の影響により構造物の長周期化
による効果は発揮されないものの，ゴム支承の減衰効果，すなわち制震構造の効果が発揮
され，さらに軌道が拘束力として働き，構造物の地震時の応答が低減できる構造となるこ
とが多いと考えられる．特に，隣接構造物によらず橋長が短い構造物の方が，この傾向が
顕著に現れており，ゴム支承の適用で応答低減効果が発揮しやすい構造と考えられる． 
ただし，軌道の影響によって，構造物の固有周期が変わるため，入力地震動の周期特性
によっては 1 割程度増幅する結果も得られた．特に，隣接構造物が盛土では隣接構造上の
軌道の影響長が 10m 程度の場合，あるいは隣接構造物が桁式橋梁や高架橋では橋長が長い
構造物のゴム支承においてこの傾向を示す場合が多い．このことは，このような構造物を
設計する際には，軌道の影響を本論文で示したように考慮して解析を行うなどの注意が必
要であることを示唆しているものと考えられる． 
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５．４ 軌道の影響を考慮した構造物の地震時の性能照査法の提案 
５．４．１ 適用範囲 
 本節では，ゴム支承を適用した新設橋梁を対象に，地震時の性能照査法を提案する．こ
こでは，鉛プラグ入り積層ゴム支承や高減衰積層ゴム支承とのエネルギー吸収機構を有す
るゴム支承を用いた構造を対象とする． 
「２．２．２ 地震の影響に対する照査」に示す鉄道構造物等設計標準の地震時の照査
に基づき，地震時の構造物の性能照査のフローを整理すると図5.4.1に示す通りである．「５．
２ バラスト軌道による地震時挙動への影響」および「５．３ スラブ直結軌道による地
震時挙動への影響」より，本構造の地震時の性能評価においては，軌道の影響を考慮して
構造物の応答値を算定することが重要となるため，その取扱いを中心に示す． 
・対象構造：ゴム支承を適用した新設橋梁 
・前提条件：対象橋梁の境界付近にレール伸縮継目（EJ）を設ける 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5.4.1 地震時の性能照査のフロー 
 
５．４．２ 軌道の影響を考慮した地震時の構造物の応答値の算定法 
 (1)構造物のモデル化 
構造物の地震時挙動の解析は，図 5.4.2 のように，構造全体系を非線形骨組解析モデル
にモデル化し，地震波（設計地震動）を入力した時刻歴応答解析を行い応答値を算定する
必要がある．ただし，支承部の各装置の諸元や下部構造の断面等を検討する場合は，静的
非線形解析を併用することが効率的である． 
図 5.4.2 におけるモデル化について，構造物（橋脚・桁等）および地盤のモデル化につ
OK 
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構造物の要求性能の設定 
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時刻歴応答解析 
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・支承部（ゴム支承，移動制限装置）のモデル化 
・軌道の影響のモデル化 
５．４．３ 
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いては耐震設計標準 1)に，ゴム支承等の支承部のモデル化は(3)，軌道の影響のモデル化お
よび隣接構造上の軌道の影響については(4)による． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2)構造物および地盤－構造物相互作用のモデル化 
構造物のモデル化は，常時は各設計標準により，地震時は耐震設計標準 1)によって行う．
地盤－構造物間の相互作用のモデル化は耐震設計標準 1)により行い，構造物との動的相互
作用を考慮する． 
 
(3)支承部のモデル化 
 (a)ゴム支承のモデル化 
ゴム支承の特性は，その材質や寸法等により大きく異なるので，使用する支承の諸元お
よび実験・解析をもとに，支承の非線形特性を十分に表現可能なモデルを用いる必要があ
る．一般的にゴム支承として用いられているものとしては，減衰性能に期待しない積層ゴ
ム支承，鉛プラグの塑性変形によりエネルギー吸収を行う鉛プラグ入り積層ゴム支承（Lead 
Rubber Bearing, LRB），ゴム材料自体に減衰性能を持たせた高減衰積層ゴム支承（High 
Damping Rubber, HDR）などがあり，これらは経験した最大せん断ひずみに依存した強い非
線形性を有することが知られている．このため，使用するゴム支承の材料，寸法等を勘案
して適切なモデル化を行うことが重要である．一般には，「２．２．２ 地震の影響に対す
る照査」図 2.9 に示すような標準型履歴則を有するバイリニアモデルを用いることが可能
である． 
(b)移動制限装置のモデル化 
ゴム支承を有する鉄道橋においては，常時および中小規模地震時の列車走行性を確保す
るため，線路直角方向に移動制限装置を設けることが一般的である．この場合，移動制限
装置が有すべき性能を明確にした上で必要に応じてその特性を表現し得るモデルを設定し，
時刻歴動的解析により応答値を算定する必要がある． 
常時，L1 地震動時までは移動制限装置で移動を拘束する必要があるため，想定される作
免震デバイス 
地盤のモデル化 
橋脚のモデル化 
桁のモデル化 
レール 
軌道の影響のモデル化 
隣接構造および 
隣接構造上の軌道の影響 
図 5.4.2 構造物のモデル化の例（２径間連続桁構造の場合） 
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用に対して十分な耐力を有していることを照査すれば線路直角方向の移動制限装置はモデ
ル化しなくてもよいと考えられる． 
L2 地震動時に移動制限装置の損傷を許容しない場合には，L2 地震動時の作用力に対し
て破壊しないことを照査し，線路直角方向の時刻歴応答解析では移動制限装置は固定とす
る． 
 
(4)軌道の影響のモデル化 
鉄道橋の場合，軌道構造を介して橋梁と隣接構造とが連成するため，地震時の構造物の
挙動には連続した軌道の影響を少なからず受ける．そのため軌道と構造物との動的相互作
用を考慮することが適切な評価を行う上で重要である． 
(a)バラスト軌道の影響のモデル化 
 一般にバラストの道床縦抵抗力はレール締結装置の滑り摩擦抵抗力よりも小さいため，
バラスト軌道の地震時の特性はバラストの道床縦抵抗力が支配的となる．また，バラスト
は線路方向に連続して敷設されるため，バラスト軌道の抵抗値は単位長さあたりの特性と
して設定する．  
バラスト軌道の線路方向の影響のモデル化は，「４．２ バラスト軌道の動的特性とモデ
ル化」に基づき，図 5.4.3 に示すような水平荷重と水平変位の関係で表現する．この場合，
非線形特性は完全バイリニア型とし，復元力モデルの履歴法則は標準型である．1 軌道の
単位長さ当たりの折れ点の荷重と変位は下記により設定する． 
① 最大荷重 P1＝新幹線：18 kN/m/1 軌道，在来線：8 kN/m/1 軌道 
② 折れ点変位 δ1＝5mm 
③ 復元力特性：標準型履歴特性を有する完全バイリニア型 
④ バラストの摩擦抵抗力に起因するエネルギー吸収はバイリニアモデルの履歴減衰と
して考慮されるため，粘性減衰は設定しない 
 バラスト軌道の線路直角方向の軌道の影響のモデル化は，横方向抵抗力の特性に依存す
るが，軌道の状態により異なることが想定され，現段階では地震時の動的なモデル化を提
案するには至っていないのが現状である．そこで，解析上はレールの面外曲げ剛性のみを
考慮する，あるいは軌道の影響は考慮しないモデル化とするのが妥当ではないかと考えら
れる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5.4.3 バラスト軌道の線路方向の影響のモデル化 
荷重 
変位 
P1 
δ1 
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(b)スラブ直結軌道の影響のモデル化 
スラブ直結軌道においては，スラブ底面の調整モルタル（セメントアスファルトモルタ
ル）の摩擦，突起コンクリート回りの緩衝ゴムの剛性，突起コンクリートの曲げおよびせ
ん断剛性，レール締結装置およびレールなどの挙動を表現できるようにモデル化する必要
がある． 
線路方向については，レールはレール締結装置を介してコンクリートスラブに直接締結
されており，地震時には締結装置とレールとの間に滑り摩擦特性が生じるので，この影響
をモデル化する．直結軌道用の締結装置には多種多様な種類が存在するため，本来は，使
用する締結装置が有する摩擦特性を実験や解析により明らかにした上で，締結装置間隔ご
とに非線形モデルを設定して動的解析を行うことが望ましいが，「４．３ スラブ直結軌道
の動的特性とモデル化」，および従来用いられてきたロングレール縦荷重の設計用値をもと
に，図 5.4.4 に示すような水平荷重と水平変位の関係で表現するのがよいと考えられる．1
軌道の単位長さ当たりの折れ点の荷重と変位は下記により算定する． 
① 最大荷重 P1＝10 kN/m/1 軌道 
② 折れ点変位 δ1＝0.5 mm 
③ 復元力特性：標準型履歴特性を有する完全バイリニア型 
④ バイリニアモデルのエネルギー吸収は履歴減衰として自動的に考慮されるため，バラ
スト軌道の場合と同様に粘性減衰は設定しない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図 5.4.4 スラブ直結軌道の線路方向の影響のモデル化 
 
線路直角方向の特性については，各部の地震時の挙動を表現できるモデルを用いるのが
望ましいが，その動的な特性が解明されていないため，設計上は固定とするのがよいと考
えられる．  
 
(c)隣接構造上の軌道の影響のモデル化 
 軌道構造が構造物端部において隣接構造と絶縁されていれば，橋梁上の軌道構造が地震
時に橋梁に及ぼす影響はほぼ無視し得ると考えてよいが，実際は軌道構造を介して隣接構
造と橋梁とが接続されており，両者の間に動的相互作用が生じるため，線路方向に対して
荷重 
変位 
P1 
δ1 
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軌道の影響を考慮する場合は橋梁のみならず隣接構造についても適切にモデル化し解析で
考慮する必要があると考えられる． 
ここで，レールやバラストが完全な剛体であれば，理論上は橋梁からの慣性力は無限長
の広がりを持って隣接構造に伝播するが，実際はレールは弾性体であり，バラストも揺動
に伴う間隙の増減により変位するため，実構造においては，橋梁と隣接構造との連成はあ
る範囲に限定されて生じることとなる．この影響長の取り方が，「５．２．３ 軌道による
構造物の地震時挙動への影響」，「５．３．３ 軌道による構造物の地震時挙動への影響」
に示すように，解析結果に影響を与えるため，影響長を適切に設定することが重要となる． 
橋梁端部付近にレール伸縮継目（Expansion Joint, EJ）が設置されている場合，レールや
バラストの伸縮は EJ の点でほぼ自由になると考えられるため，橋梁端部から EJ までの距
離を影響範囲として採用すればよいと考えられる． 
また，隣接構造上の軌道の影響を考慮する場合は，隣接構造についても十分な区間にわ
たって構造特性をモデル化し，そのモデル上に軌道の影響およびレールのモデルを設定す
る方法が考えられる．ここで十分な区間とは，その区間外においてはレールに応力がほぼ
生じなくなる程度の区間を確保することを指す．隣接構造のモデル化としては，盛土区間
の場合は，地表面と同様の地震動が作用すると考え，軌道の影響を表すばねを地盤に直接
接続し，高架橋等の場合は，影響長分の構造特性を有する一自由度もしくは多自由度モデ
ルでモデル化するのがよいと考えられる． 
 
５．４．３ 地震時の構造物の性能照査法 
(1)安全性の照査 
(a)破壊に関する安全性の照査 
地震時の破壊に関する安全性の照査は，想定される地震の影響によって，構造物および
支承部が破壊しないことを確認する． 
なお，地震時の復旧性に関する照査を満足していれば，地震時の破壊に関する安全性の
照査は満足しているとみなし，この照査を省略できる． 
 
(b)地震時の走行安全性に係る変位の照査 
ゴム支承を有する鉄道橋について，地震時の走行安全性に係る変位の設計限界値を設定
し，変位の照査を行う．照査は，構造物と走行列車との動的相互作用を考慮できるシミュ
レーション解析により行うことが望ましい．この場合，通常の構造物と比べて走行安全性
が同等あるいは向上できることを確認できることが望ましいと考えられる． 
しかしながら，このような解析を設計実務で行うのは煩雑であるため，一般には，「鉄道
構造物等設計標準・同解説（変位制限）」9)に基づき，「２．２．３ 列車走行性に関わる
照査」によって照査を行う． 
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(2)復旧性の照査 
(a)地震時の部材の損傷レベルに関する照査 
地震時の部材の損傷レベルに関する照査は，想定される地震の影響によって，免震・制
震システムが地震時あるいは地震後に機能を十分に発揮できることを前提に，損傷を受け
ないあるいは軽微な補修で機能回復が図れることを確認する． 
例えば，ゴム支承の最大せん断ひずみが 250%以下であること，局部せん断ひずみが限
界値以下であることを確認すればよい． 
下部工の橋脚く体等や基礎の各部材の損傷レベルは,L1 地震動に対しては損傷レベル 1
を，L2 地震動に対しては損傷レベル 2 を満足することを確認する．基礎の安定レベルにつ
いても，L1 地震動に対しては安定レベル 1 を，L2 地震動に対しては安定レベル 2 を満足
することを確認する． 
なお，部材の損傷レベルや基礎の安定レベルを L2 地震動に対して 2 に抑えており，か
つゴム支承の損傷レベル 1 に抑えることを標準と考えているため，これを満足することに
よって，地震後の構造物の残留変位も小さく抑えることができると考えられるため，残留
変位に関する照査は省略してよいものと考えられる． 
 
(b)地震時の軌道の損傷レベルに関する復旧性の照査 
地震時の軌道の損傷レベルに関する復旧性の照査は，想定される地震の影響によって，
支承部の変形に伴って軌道の損傷を生じさせない，あるいは軽微な補修で機能回復が図れ
ることを確認する．一般には，「鉄道構造物等設計標準・同解説（変位制限）」9)に基づき，
「２．２．３ 列車走行性に関わる照査」によって照査を行う． 
なお，地震時に構造物境界部の軌道面に目違いや角折れが大きく生じる場合には，隣接
構造上にレール伸縮継目（EJ）を設けるだけでなく，緩衝桁などの不同変位を緩和できる
構造について検討する必要がある． 
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５．５ まとめ 
前章で提案した軌道の影響の復元力モデルを用いて，鉄道橋の構造全体系モデルの地震応答
解析により，軌道が地震時の構造物の挙動に与える影響を検討した．特に，隣接構造上の軌道
の影響長，入力地震波，隣接構造形式等をパラメータとして，軌道がゴム支承を用いた橋
梁の地震時の挙動に及ぼす影響を検討した． 
本検討により得られた結論を以下にまとめる． 
(1) 構造物の水平方向の1次の固有振動数は，隣接構造物が盛土の場合，軌道の影響により
1.5～2倍以上になる．直結軌道の方が，バラスト軌道よりも軌道の影響の初期剛性が大
きく，固有振動数の増加は大きい．また，この傾向はゴム支承を用いた橋梁の方が顕著
である．軌道の影響で構造物の固有周期が短周期側に移行し，FM構造の場合より短周
期となる場合があり，免震効果の一つである長周期化と逆の影響をもたらすことを示し
た． 
(2) 橋脚やゴム支承の応答は，一般に，軌道の影響を考慮することで，ゴム支承のエネルギー
吸収による減衰効果と相乗して軌道が拘束力として働き，全般に1～2割程度低減する傾向
を示す．ただし，軌道の影響によって固有周期が変わるため，入力地震動の周期特性に
よっては1割程度増幅する場合もある． 
(3) 隣接構造上の軌道の影響長が長くなるほど，隣接区間での軌道の影響が拘束力として働
くために，地震時の構造物の応答は低減する傾向を示す．すなわち，ゴム支承を用いた
鉄道橋は，高減衰化による制震機能が期待できることを確認した． 
(4) 隣接構造形式によって，軌道による構造物の挙動への影響の程度が変わる．隣接構造物
が盛土のような剛な構造では端部の支承変形量の低減率が大きいが，桁式橋梁や高架橋
では全体的に応答が軽減される． 
(5) ゴム支承を用いた鉄道橋は，軌道の影響により構造物の長周期化を想定通りに図ること
は難しいが，特に隣接構造物が盛土で橋長が短い場合に，ゴム支承の減衰と軌道の影響
による応答低減効果が発揮され，地震時の応答を低減できる構造が可能である．一方，
隣接構造物が桁式橋梁や高架橋で，橋長が長い場合には，軌道の影響によって1割程度
増幅することもあるため，注意を要する． 
(6) バラスト軌道およびスラブ直結軌道について，軌道の影響をモデル化せずに時刻歴応答
解析を行った結果から，軌道の影響を考慮した最大応答値を推測する定式化を試みた． 
(7) これら一連の成果を整理し，ゴム支承を有する鉄道橋について，軌道の影響を考慮した
地震時の性能照査法を提案した． 
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６章 負剛性摩擦ダンパーを用いた鉄道橋の高性能化に関する検討 
 
６．１ はじめに 
鉄道構造物の大規模地震時のさらなる安全性および復旧性の向上，すなわち地震時の高
性能化は重要な課題である．すなわち，「鉄道構造物等設計標準・同解説（耐震設計）」1)
（以下，耐震設計標準）に示す L2 地震動のような頻度は低いが極めて強い地震動に対し
て，構造物の損傷度を低減するとともに列車走行性を可能な限り向上させ，さらには地震
後の早期復旧が可能な構造を実現することが求められている．しかしながら，現状よりも
さらに耐震性能を向上させるために，構造物の橋脚や杭等の断面を大きくすることは，建
設地点のスペース上困難となる場合もあるばかりでなく，不合理な構造物となる場合も少
なからずある． 
そこで，大規模地震時の部材の損傷軽減，列車走行性の向上および早期復旧が可能な構
造を目的に，支承部に設置するデバイスとして，「パッシブ型負剛性摩擦ダンパー」が提案
された2),3)．このパッシブ型負剛性摩擦ダンパーとは，すべり摩擦支承例えば4)-5)をベースとし
たものであるが，桁からの鉛直荷重による摩擦力と変位の関係が負の関係，すなわち水平
変位が大きくなると水平荷重である摩擦力が低減する構造である． 
パッシブ型負剛性摩擦ダンパーをゴム支承と組み合わせて用いることにより，ゴム支承
のみよりさらなる長周期化が図れ，またエネルギー吸収による減衰も付加され，地震時の
大幅な応答低減につながることが期待される（図6.1.1）．特に，ゴム支承は形状等の制約6)
により十分な免震効果を発揮できない場合もあるため，このような場合に有効となるもの
と考えられる．また，積層ゴム支承は大変形域においてはハードニングの挙動を示すが，
これにパッシブ型負剛性摩擦ダンパーを組み合わせることにより，ゴム支承の剛性の増大
を抑えて制震および免震システムへの移行が図れる可能性もある． 
 
 
図6.1.1 パッシブ型負剛性摩擦ダンパーの適用の利点  
ゴム支承のみ 荷重
変位
K
ゴム支承＋負剛性
荷重
変位
K
K
変位
荷重
桁ー橋脚間の伝達力
K-kns
桁－橋脚間のみかけの剛性低下＝作用力の低減 →橋脚の被害軽減
-kns
桁
支承
橋脚
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今まで，すべり摩擦系支承を有する免震橋梁を対象に設計法の検討やその効果が検証さ
れた例7)-9)はあるものの，パッシブ型負剛性摩擦ダンパーの橋梁への適用性に関して検討し
た事例はない． 
そこで，本章では，パッシブ型負剛性摩擦ダンパー（以下，負剛性摩擦ダンパー）の構
造の概要を述べ，振動台試験により水平荷重と水平変位の関係が安定した負の剛性を実現
できるかどうかを確認した 2),3)．さらに，負剛性摩擦ダンパーの鉄道橋の支承への適用性
を検討し，2 質点ばねマスモデルのパラメータ解析を行い，鉄道橋に適用可能でかつ有効
な負剛性摩擦ダンパーの特性について検討した 10)．そして，実際の鉄道橋を対象に試設計
を実施し，負剛性摩擦ダンパーの適用により，地震時の高性能化，とくに復旧性の向上の
可能性について検討した．さらに，列車走行シミュレーション解析を行い，地震時の走行
性の向上の可能性についても検討した 10)． 
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６．２ 負剛性摩擦ダンパーの構造と特徴 
パッシブ型負剛性摩擦ダンパーとは，すべり摩擦支承例えば4)-5)をベースとしたものである
が，桁からの鉛直荷重による摩擦力と変位の関係が負の関係，すなわち水平変位が大きく
なると水平荷重である摩擦力が低減する構造である．この構造の最大の特徴は，このよう
な負の剛性を実現させるためには，通常はアクティブあるいはセミアクティブに外部から
のエネルギーを供給して制御することが必要となるが，自重の鉛直荷重による摩擦力を利
用してパッシブ（受動的）にこのような復元力特性が得られる点にある． 
負剛性摩擦ダンパーは，図6.2.1に示すようにすべり板（ステンレス製）に凸の曲率を設
定し，反対側にすべり材として設置したPTFE上を滑ることにより，図6.2.2に示すように
荷重と変位の関係が負の剛性を有するように設計された支承である．この支承を，ゴム支
承のような正の剛性を有する装置と組み合わせて用いることで，構造系のみかけの剛性を
低下させてさらに長周期化を図るとともに，摩擦材のエネルギー吸収により減衰効果を得
ようとするものである．  
負の剛性はすべり板の曲率で制御することが可能で，例えば，この曲率を小さくするこ
とで負の剛性の絶対値を大きくすることができる． 
また，図6.2.1および図6.2.2に示す構造は，1方向のみの振動に対応したものであるが，
すべり板を球面状にすることにより多方向の振動に対応させることが可能である． 
 
 
 
図6.2.1 パッシブ型負剛性摩擦ダンパーの構造の概要 
 
  
鉛直荷重（桁など） 
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図6.2.2  負剛性摩擦ダンパーの履歴 
 
  
K=－W/R 
（負剛性） 
荷重 
変形 
μ’W（摩擦力） 
（W:鉛直荷重，R:すべり板の曲率，μ’：摩擦係数） 
 
状態 A（変形 0） 
状態 B（変形時） 
状態 A 
状態 B 
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６．３ 負剛性摩擦ダンパーの動的特性とモデル化 
６．３．１ 振動台試験による検討 
(1)試験の目的 
負剛性摩擦ダンパーの動的特性を把握するため，小型の模型を製作するとともに，桁を
模した供試体およびゴム支承とともに振動台で加振を行った．本実験においては，主に次
の2 点について着目した． 
(a) 所定の負剛性および摩擦減衰が安定して得られるか． 
(b) 負剛性の発現が構造系の応答，特に絶対加速度応答にどのような影響を与えるか． 
 
(2) 大型振動台の概要 
試験には，京都大学防災研究所の強震応答実験施設に存する大型振動台を用いた．振動
台の諸元を表6.3.1に示す． 
表6.3.1 振動台諸元 
寸法    5.0×3.0m 
最大上載荷重    150kN 
有効ストローク  x軸（長手）  ±300mm 
  y軸（短辺）  ±250mm 
  z軸（鉛直）  ±200mm 
最大加振加速度  x,y,z  ±1.0G 
周波数範囲    DC～50Hz 
 
(3) 試験体の概要 
実験供試体は，図6.3.1 に示すように，重量約100kN の桁模型を用い，これを試作した
負剛性摩擦ダンパー4 基およびゴム支承2 基により支える構造とした．ゴム支承は円形の
天然ゴム支承を用い，桁の鉛直変動を吸収するため水平に設置した．振動台へのダンパー
の設置状況を写真6.3.1 に，桁を上載した状況を写真6.3.2 にそれぞれ示す． 
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図6.3.1 試験体の概要 
  
写真6.3.1  桁設置前の配置状況      写真6.3.2 桁設置後の試験体概要 
表6.3.2 ゴム支承の特性値（1基あたり） 
剛性  127kN/m 
せん断弾性率  490kN/m2 
ゴム厚  10mm×19層＝190mm 
外形寸法  φ250mm 
 
表6.3.2 には，使用したゴム支承の1 基あたりの諸元を示す．桁模型供試体を一自由度
振動系と考えた場合，負剛性摩擦ダンパーを設置しない場合の試験体の固有周期は約1.26 
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sec となる．負剛性摩擦ダンパーの設計は，これらの諸元および入力地震動の特性に基づ
いて行った．なお，本実験は負剛性摩擦ダンパーの動特性を把握することを目的としてい
るため，今回用いた桁模型および固有周期は必ずしも実際の構造系の縮小モデルとはなっ
ていない． 
負剛性摩擦ダンパーは，ゴム支承の剛性が254kN/mであるため，構造全体の剛性が負の
値もしくは過度に小さな値とならないよう，付与する負剛性の上限を-200kN/m とした．
製作上の観点からも，これ以上の負剛性を持たせた場合，ダンパーの曲率半径が過度に小
さくなり，今回の実験のような小型の試験体においては安定したすべり挙動が得られない
ため，解析においてもこの程度の負剛性を上限値とした． 
事前のパラメータ解析を踏まえ，負剛性摩擦ダンパーの特性を表6.3.3のように設定する
こととした．なお，凸面すべりのみでなく，参考として平面すべり支承について試験に用
いた． 
振動台の加振は桁の長手一方向に地震動加速度を与えて行い，計測としては，加振軸方
向における桁および振動台の絶対加速度，絶対変位を中心に測定を行った． 
また，負剛性摩擦ダンパーの基部にはそれぞれ3 分力計を設置し，個々のダンパーが発
揮する水平荷重および鉛直支持力を直接計測した．なお，鉛直支持力については，桁の重
量を4 基の負剛性摩擦ダンパーでほぼ均等に支持するように，試験ごとに桁設置位置の微
調整を行っている． 
 
表6.3.3 負剛性摩擦ダンパーの特性 
  曲げ半径 負剛性（4基計） 
デバイスA  827mm -120.9kN/m 
デバイスB  497mm -201.2kN/m 
平面（参照用）  ∞ － 
 
 
(4)加振方法および加振ケース 
振動台の加振は桁の長手一方向に地震動加速度を与えて行った．振動台への入力は，兵
庫県南部地震(1995) における神戸海洋気象台記録のEW 成分波（以下，KobeEW)，および
JR 鷹取駅観測波（以下，JR 鷹取EW) の2 種類の実地震加速度について，これらをスペク
トル調整した波形を用いた．これらの入力地震動の5% 減衰下における絶対加速度応答ス
ペクトルを図6.3.2に示す．このように，Kobe EW は比較的短周期側に，JR 鷹取EWは短
周期から比較的長周期側に成分を有する地震動となっている． 
なお，加振は，縮小模型での試験体であるため，各地震動の0.4倍にスケールダウンした
地震波を入力した． 
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図6.3.2 入力地震動の絶対加速度応答スペクトル（5%減衰） 
 
(5)試験結果と考察 
(a) 正弦波加振による共振点の推定 
地震波加振試験に先立って，周波数を変化させた正弦波加速度を入力し，振動台の加速
度と桁の絶対加速度の比，すなわち加速度伝達特性を求めることにより，負剛性を導入す
ることによる共振点の変化を計測した． 
加振振幅は，予備加振の結果を基にダンパーが動摩擦に移行し，ある程度ストロークを
持って振動する120 gal とし，周波数は0.5Hz から2Hz までの間で設定した．伝達特性は，
定常振幅により計算した．平面すべり，デバイスA, デバイスB それぞれについての伝達
特性を図6.3.3に示す． 
平面すべりの場合は桁重量とゴム支承の特性から予測される1.26 sec 付近に明確なピー
クが観察されるが，負剛性摩擦ダンパーを導入することにより，ピークの値が減少してい
ることが分かる．これは，負剛性を与えたことにより系の等価減衰定数が増加したためと
考えられる．また，固有周期も負剛性の付与により長周期側に移動しており，デバイスA に
おいては事前に予測された1.7 sec 付近にピークが観察される．振動台の加振変位の制約か
らデバイスB の共振付近での加振を行うことはできなかったが，デバイスA と比較して明
らかな固有振動数の変化が観察された．この結果より，負剛性摩擦ダンパーの導入により
固有周期が変化し，あわせて等価減衰定数が上昇していることが確認された． 
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図6.3.3 入出力伝達特性（正弦波入力，絶対加速度） 
 
(b) 地震波加振による挙動の確認 
地震動を入力して，動的挙動について確認を行った．図6.3.4(a)には，元波形を0.4 倍に
スケーリングしたKobe EW 地震動を入力した場合について，桁慣性力と桁振動台相対変位
の履歴を示す．図では，平面すべり支承を用いた場合および負剛性摩擦デバイスA,B を用
いた場合それぞれについて比較を行っている．図6.3.4(b)には，同じく0.4 倍にスケーリン
グしたJR 鷹取EW 地震動を入力した場合についての同様の比較である． 
このように，実験で用いた2つの地震動いずれに対しても，負剛性を導入することにより，
平面すべり支承を用いた場合と比較して慣性力履歴の傾きが減少している．これは，負剛
性摩擦ダンパーの導入により構造系のみかけの剛性が低下したためである．これに伴い，
最大慣性力は平面すべり支承の場合と比較して大幅に低減されていることが分かる．  
 
  
(a)入力波：Kobe EW           (b)入力波：JR鷹取EW 
図6.3.4 桁慣性力と桁振動台相対変位履歴 
 
―平面 
―デバイス A 
―デバイス B 
―平面 
―デバイス A 
―デバイス B 
―平面 
―デバイス A 
―デバイス B 
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また，図6.3.5には，2つの地震動それぞれについて，桁と振動台の相対変位の時刻歴を
デバイス別に比較して示す．この図からも，負剛性摩擦ダンパーを用いることで，平面す
べり支承と比較して構造系が長周期化していることがわかる．なお，JR 鷹取EW 入力時
においては，事前の数値解析により予想されたように，負剛性の導入により相対変位が若
干増大する傾向を示しているが，これは入力地震動が比較的長周期側においても成分を有
しているため，負剛性発現による構造系の長周期化により応答変位が増大したものと考え
られる．逆に，Kobe EW 入力の場合は，変位応答については平面すべり支承の場合と比較
して大幅な増加はみられない．これは，みかけの剛性が低下して固有周期が増大すること
により，等価減衰定数が上昇したためと考えられる． 
            
 
図6.3.5 桁-振動台の相対変位応答比較 
 
4 基設置した負剛性摩擦ダンパーの挙動については，図6.3.6(a)に，Kobe EW 入力の場
合についてダンパー4 基分の計測荷重を合計した総荷重と桁の相対変位応答の履歴を示す．
また，図6.3.6(b) には，JR 鷹取EW を入力した場合の同様の履歴を示す． 
個々のダンパーについては若干荷重の偏りが生じていたが，全体としてはあまり変動の
ない負剛性および摩擦履歴が観察される．これは，あるダンパーで荷重が減少したとして
もその分を別のダンパーが受け持ち，全体としては水平方向に安定した運動をしているこ
とを示している．こうした全体としてデバイス同士が補完しあう挙動は，すべり支承を用
いた既往の振動台実験においても認められている11)．また，デバイスA とデバイスB を比
(a)入力波：Kobe EW 
(b)入力波：JR鷹取 EW 
―平面 
―デバイス A 
―デバイス B 
―平面 
―デバイス A 
―デバイス B 
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較すると，明らかにデバイスB の方がより大きな負剛性を発揮していることが分かる． 
図6.3.6より，負剛性摩擦ダンパーの荷重・変位関係が安定した履歴を描いており，また，
地震波によらず，デバイスAの負剛性は-120kN/m程度，デバイスBの負剛性は-200kN/m程
度であることが確認できる．これらの負剛性は，表6.3.3と同等であり，想定通りの負剛性
が得られた． 
  
  
(a)入力波：Kobe EW          (b)入力波：JR鷹取EW 
図6.3.6 負剛性摩擦ダンパー4 基分の荷重変位関係 
  
―デバイス A 
―デバイス B 
―デバイス A 
―デバイス B 
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６．３．２ 負剛性摩擦ダンパーの復元力モデルの検討 
図6.3.7のような復元力モデルは，市販の解析ツールで適用することは困難である．ここ
では，設計実務にも適用可能な簡便なモデル化について検討した． 
負剛性摩擦ダンパーの機構は，図6.3.8(a)に示す通り，凸面上をすべることによる負の剛
性と，すべり摩擦によるエネルギー吸収から成り立つ．そこで，負剛性を有する線形のば
ね要素（図6.3.8(b)）と，摩擦型完全バイリニアを有する非線形ばね要素（図6.3.8(c)）を
並列に結合してモデル化することを考案した．これらを組み合わせることで，合計した荷
重・変位の関係は，図6.3.7に示すようになり，負剛性摩擦ダンパーの挙動を表現できると
考えたものである． 
 
図6.3.7  負剛性摩擦ダンパーの履歴 
 
 
この場合，2つのばね要素を結合した荷重F（x）と変位xの関係は次式のようになる．右
辺第1項が負剛性（線形），第2項が摩擦型完全バイリニアの特性を表す． 
F(x)＝Kn0･x＋μ’･Wu･sgn( x )                       (6-1) 
ここで，Kn0は負剛性で，支点反力Wuとすべり板の曲率半径Rを用いてWu/Rで計算される．
負剛性摩擦ダンパーを用いた振動台試験2),3)においては，表6.3.3に示すように，デバイスA
μ’･Wu 
(a)モデルの概要 
Kn0 
(b)負剛性（線形） 
図 6.3.8 負剛性摩擦ダンパーの復元力モデル 
μ’：摩擦係数（=0.10） 
Wu：支点反力 
（鉛直荷重） 
Kn0：負剛性 
 
荷重 荷重 
変位 変位 
(c)摩擦型完全バイリニア（非線形） 
負剛性線形 
ばね要素 
 (b) 
上載重量 
（質点） 
完全バイリニ
ア非線形ばね
要素(c) 
K=－W/R 
（負剛性） 
荷重 
変形 
μ’W（摩擦力） 
（W:鉛直荷重，R:すべり板の曲率，μ’：摩擦係数） 
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は，すべり板の曲率半径827mmの構造で，鉛直荷重100kNのため，負剛性は-120.9kN/mと
なる．また，デバイスBは，曲率半径497mmの構造で，鉛直荷重100kNのため，負剛性は
-201.2kN/mとなる． 
μ’は動摩擦係数であり，PTFEとステンレスの摩擦係数の場合，文献6)に基づき，0.1とな
る．Wuは支点反力であり，負剛性摩擦ダンパーを用いた振動台試験
2),3)では，試験体の重量
100kNとなる． 
また，sgn( x )は次式で表される関数である． 
1.0 （ x＞0） 
 sgn( x )＝   0 （ x＝0）                         (6-2) 
-1.0 （ x＜0） 
すなわち，sgn( x )は，正側に変位するときは1.0，負側に変位するときは-1.0となる関数
である． 
負剛性摩擦ダンパーを用いた振動台試験結果2),3)をもとに，提案する復元力モデルの妥当
性を検証する．図6.3.9に式(6-1)による荷重・変位関係との比較を示す． 
入力地震動は，兵庫県南部地震における神戸海洋気象台記録のEW成分波で，加速度を
0.4倍に縮小している．加速度を0.4倍に縮小したのは，試験体が実構造と比較して小さく，
また応答変位が大きくなると不安定となる恐れもあったため，事前の解析結果をもとに安
全側に設定したものである． 
図6.3.9より，いずれも負剛性摩擦ダンパーの荷重・変位の全体的な特性を再現できてい
ることがわかる．試験結果には鉛直力の変動や速度依存により荷重が微小に変動している
箇所もあるが，最大変位時における計算結果との荷重の差は1割程度と小さい． 
なお，摩擦型のダンパーは，一般に摩擦特性の面圧依存性や速度依存性があり 12)，精緻
な解析を行う際には復元力モデルにこれらを考慮する必要がある．上記のように，これら
の影響が比較的小さい条件においては，本提案モデルのような簡易なモデルを適用しても
問題ないものと考えられる． 
 
 
 
 
       
 
 
 
 
(a)デバイス A（すべり板曲率半径 827mm）   (b)デバイス B（すべり板曲率半径 497mm） 
図6.3.9 負剛性摩擦ダンパーの振動台試験結果と計算結果（式(1)）の比較 
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６．４ 負剛性摩擦ダンパーによる鉄道橋の地震時挙動への影響 
６．４．１ パラメータ解析の概要 
 (1)  解析の目的と概要 
 実構造への適用のイメージを図6.4.1に示す．負剛性摩擦ダンパーの復元力特性について，
構造物の損傷・応答低減の観点から効果を発揮しやすい条件を把握するために，橋脚・橋
桁系の橋軸直角方向に着目してパラメータ解析を実施した． 
 (2)  解析モデルおよび解析条件 
 橋脚（下部構造），橋桁および支承を2自由度にモデル化する．支承は，固定支承，ゴム
支承のみ，ゴム支承と負剛性摩擦ダンパーを組み合わせた装置の3ケースとする．また，鉛
直荷重は負剛性摩擦ダンパーで支持するものとし，ゴム支承には鉛直荷重は支持しないも
のとしせん断方向のみ抵抗するものとする．そのため，ゴム支承を立てた状態などで設置
する構造を想定する． 
解析モデルの概要を図6.4.2に示す．負剛性摩擦ダンパーは，図6.3.8のように2つのばね
要素を並列に結合してモデル化した．  
構造物の条件を表6.4.1に示す．構造物は2ケースとし，M1はスパン30m程度の合成桁，
M2はスパン70m程度の合成桁を支持する構造物を想定したものである． 
 
表6.4.1  構造物の条件 
ケース
名 
桁 下部構造 支承部 （固定，ゴム支承，ゴム支承＋負剛性摩擦ダンパー） 
重量
(kN) 
重量(kN) 復元力特性 
ゴム支承 
ゴム総厚
(mm) 
復元力特性 
M1 5000 1500 
図6.4.3および表
6.4.2 より設定 
150 ゴム支承のみのケースにおいて，応答せん
断ひずみが 240(%)以上，250(%)以下とな
るように設定 
M2 20000 4000 200 
      注）負剛性摩擦ダンパーの設定は表 6.4.2 による． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図6.4.1  実構造への適用のイメージ      図6.4.2  解析モデル 
ゴム支承 
（鉛直荷重は非支持） 
負剛性摩擦 
ダンパー 
ゴム支承 
（図6.4.4） 
 
下部構造 
（図 6.4.3） 
下部構造 
質量 
桁質量 
負剛性 
摩擦ダンパー 
（図 6.3.8） 
支承 
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桁は，その自重に相当する質量を有する質点としてモデル化した． 
下部構造の質量は，橋脚く体の等価重量から設定した．等価重量の算定は耐震設計標準
1)に基づいている．下部構造の非線形特性は，図6.4.3に示すような負勾配を有する非線形
トリリニア型とした．耐震設計標準1)に示す骨格曲線は曲げひび割れ発生点が考慮されて
いるが，この点の有無による最大応答値への影響は小さいため，本解析では除いている．
各折れ点における荷重と変位は，重量（桁重量＋下部構造等価重量）W，下部構造の降伏
震度Khyおよび下部構造の等価固有周期Tを用いて算出することとした．第二剛性，最大荷
重，第三剛性は，一般的な鉄道RC構造物の特性をもとに設定した．これにより，重量W，
下部構造の降伏震度Khyおよび下部構造の等価固有周期Tを設定することで，トリリニア型
の骨格曲線を一意的に定めることができる． 
ゴム支承の非線形特性は，図6.4.4に示すようなバイリニア型にモデル化した1),6),13)．ゴ
ム支承のゴム層の総厚は，設計上の制約6),13)や既往の鉄道橋の実績を考慮して，桁の質量
との関係から，M1は150mm，M2は200mmに設定した．その他のゴム支承の諸元は，各構
造物のゴム支承のみの条件で応答せん断ひずみが240%以上かつ250%以下となるように設
定した． 
 
 
解析条件を以下に示す． 
・動的解析手法：直接積分法 
・積分手法：Newmark-β法（γ=1/2,β=1/4） 
・積分時間間隔：0.002秒 
・減衰：ひずみエネルギー比例減衰で下部構造2％に設定 
入力地震動は，耐震設計標準1)のL2地震動スペクトルⅡ（G3地盤用）（最大加速度975gal）
と，兵庫県南部地震におけるJR鷹取駅の観測波（EW成分）（最大加速度657gal）とした．
入力地震波の時刻歴応答波形および加速度応答スペクトルを図6.4.5に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図6.4.3 下部構造の非線形特性     図6.4.4 ゴム支承の非線形特性 
変位 
荷重 
Beu
12
5.6
1
mm KK 
1mK
yQ
yu
F
meK
Km1：ゴム支承の一次剛性 
Km2：ゴム支承の二次剛性 
Kme：ゴム支承の等価剛性 
K3（＝－0.10K1） 
 
変位 
荷重 
Y 
M 
N 
K1＝
2
2






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W   
K2（＝0.05K1） 
Py 
P
m 
W：桁重量＋下部構造等価重量 
Khy：下部構造降伏震度 
T：下部構造等価固有周期  
Py＝Khy･W 
Pm＝1.3 Py 
Pn＝Py 
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(3)  解析パラメータおよび解析ケース 
 解析パラメータの一覧を表6.4.2に示す．解析パラメータは，下部構造の特性（固有周期，
降伏震度），支承条件および負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数αである．なお，構造物の等
価固有周期は，ここでは下部構造の固有周期を示している． 
負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数αは，図6.4.6に示すように負剛性の傾きを表すパラメ
ータであり，次式で算定される． 
α＝Kn0／Kme                            (6-3) 
ここに， 
 Kn0：負剛性摩擦ダンパーの負剛性 
Kme：ゴム支承の等価剛性 
すなわち，負剛性係数αは，ゴム支承の等価剛性Kmeに対する比を示す値である．これは，
ゴム支承と負剛性摩擦ダンパーを組み合わせた挙動が，構造全体系の応答に影響を及ぼす
ため，負剛性摩擦ダンパーの剛性をゴム支承の剛性に応じて設定したものである．復元力
特性が係数αは負値であり，αの数値が小さくなるほど勾配がきつくなることを表す．本解
析では，係数αは，-0.1～-0.8の8ケースを設定した． 
 総解析ケース数は，表6.4.2のパラメータの組み合わせで，計2880ケースである．  
表6.4.2  解析パラメータ 
パラメータ パラメータのケースおよび数値の設定 ケース数 
構造物の質量 M1 と M2（表 6.4.1 参照） 2 ケース 
下部構造の非線形
特性 
等価固有周期 T（sec） 0.2～1.3（sec）を 0.1 刻みで設定 12 ケース 
降伏震度 Khy 0.2～0.7 を 0.1 刻みで設定 6 ケース 
支承部 
固定，ゴム支承のみ， 
ゴム支承＋負剛性摩擦ダンパー（負剛性係数 αを-0.1～-0.8 を
0.1 刻みで設定） 
10 ケース 
入力地震動 
耐震設計標準 L2 地震動スペクトルⅡ（G3 地盤），JR 鷹取駅観
測波 
2 ケース 
 
(a)時刻歴加速度波形           (b)加速度応答スペクトル 
 
 
図 6.4.5 入力地震動 
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６．４．２ 負剛性摩擦ダンパーによる構造物の地震時挙動への影響 
 (1)解析結果 
図6.4.7に，質量条件がM2（桁20000kN，下部構造4000kN），地震波が耐震設計標準1)の
L2地震動スペクトルⅡ（G3地盤用），下部構造の降伏震度Khyが0.4および負剛性係数αが-0.3
の場合の負剛性摩擦ダンパーを用いた支承部の荷重と変位の時刻歴応答結果を示す． 
ゴム支承と負剛性摩擦ダンパーを組み合わせた支承部は，図6.4.7(c)に示すように，ゴム
支承のみ（図6.4.7(a)）より，剛性が低下しかつ履歴吸収エネルギーが大きくなっているこ
とがわかる． 
次に，パラメータ解析結果の中から，下部構造の降伏震度Khyが0.4のときの，下部構造
の応答塑性率と支承のせん断ひずみの最大応答値を図6.4.8に示す．  
なお，下部構造の応答塑性率μは，次式で算定される． 
 μ＝δmax／δy                                                 (6-4) 
 
 
(a)ゴム支承           (b)負剛性摩擦ダンパー   (c) ゴム支承＋負剛性摩擦ダンパー 
 
 
図 6.4.7 支承部の時刻歴応答の一例 
（M2，地震波：L2 地震動スペクトルⅡ，Khy=0.4，α=-0.3） 
 
図 6.4.6 負剛性摩擦ダンパーの負剛性の設定 
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ここで，δmaxは時刻歴応答解析の下部構造の質点の最大応答変位，δyは下部構造の降伏変
位で次式により算定する． 
 δy＝Py／K1                                                  (6-5) 
PyおよびK1は，図6.4.3の降伏荷重および初期剛性である． 
下部構造の応答塑性率は，耐震設計標準1)に基づき，図6.4.3より，以下のように下部構
造の損傷レベルに対応する． 
・損傷レベル1：μ≦1.0    
・損傷レベル2：1.0＜μ≦7.0  
・損傷レベル3：7.0＜μ≦10.0  
・損傷レベル4：10.0＜μ 
図6.4.8は，下部構造の応答塑性率が15を超えるケースやゴム支承のせん断ひずみが
300%を超えるケースについては割愛している． 
図6.4.8より以下の傾向が認められる． 
・下部構造の塑性率の最大値は，ゴム支承のみより負剛性摩擦ダンパーを併用した方が低
下し，さらに，負剛性係数αが小さくなる（負の数値が大きくなる）ほど低下する．この
傾向は，本解析の範囲では構造物や入力地震波によらない．これは，負剛性係数が小さ
くなると，負剛性摩擦ダンパーとゴム支承を組み合わせた支承部の水平荷重が低減する
ため下部構造への水平力が低減することや，構造系の長周期化によるものと考えられる． 
・ゴム支承のせん断ひずみの最大値は，ゴム支承のみより負剛性摩擦ダンパーを併用した
方が低下するが，負剛性係数α＝-0.1のときひずみが一番小さくなり，αがさらに小さくな
ると逆にひずみが増大する．例えば，構造物M1で負剛性係数α＝-0.5の場合，せん断ひず
みがゴム支承のみより増大して250%を超える結果となっている．すなわち，負剛性係数
図 6.4.8 下部構造塑性率と支承せん断ひずみの最大値（下部構造降伏震度：Khy=0.4） 
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(a)M1 入力波：L2地震動スペクトルⅡ    (b)M1 入力波：JR鷹取 
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が小さくなると，負剛性摩擦ダンパーの水平荷重が小さく，ゴム支承の方に負荷が大き
くなるため，ゴム支承の応答変位が増大する場合がある． 
・支承部の条件による上記の相対的な関係は，本解析の範囲では，下部構造の固有周期や
入力地震動の違いによらない． 
 
(2)考察 
 (a) 負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数に関する考察 
 負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数αによる応答への影響をみるため，負剛性摩擦ダンパ
ーを適用した場合の最大応答値をゴム支承のみの応答値との比で整理した結果を図6.4.9
に示す．図6.4.9は，M1とM2の下部構造の降伏震度Khy＝0.4，入力地震波はL2地震動スペ
クトルⅡの結果について示している．各グラフの縦軸は下記の通りである． 
 ・下部構造塑性率μ／μis：ゴム支承のみの場合の下部構造の塑性率に対する負剛性摩擦ダ
ンパーを用いた場合の下部構造の塑性率の比 
 ・支承せん断ひずみ支承γ／γis：ゴム支承のみの場合のゴム支承の最大せん断ひずみに対
する負剛性摩擦ダンパーを用いた場合のゴム支承の最大せん断ひずみの比 
 添え字isはゴム支承のみの場合の最大応答値を表す．  
図6.4.9より，ゴム支承のみの場合より，負剛性摩擦ダンパーも用いることで応答値がど
図 6.4.9 下部構造塑性率と支承せん断ひずみの最大値のゴム支承のみの場合との比 
（固有周期との関係） 
（下部構造降伏震度：Khy=0.4，入力波：L2 地震動スペクトルⅡ） 
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の程度変わるかについてみることができる．図6.4.9の縦軸の数値が1.0は負剛性摩擦ダンパ
ーを用いてもゴム支承のみの最大応答値と同じであることを表し，数値が小さいほど負剛
性摩擦ダンパーを用いることにより最大応答値が低減することを表している． 
図6.4.9より以下の傾向が認められる．  
・下部構造塑性率は，下部構造の固有周期によらず，負剛性係数αが小さいほど小さくな
る．  
・ゴム支承のせん断ひずみは，下部構造の固有周期によらず，負剛性係数αが小さくなる
ほど大きくなる． 
・負剛性係数αによる下部構造塑性率への影響とゴム支承のせん断ひずみへの影響はトレ
ードオフの関係にある． 
・支承のせん断ひずみは，M1の場合にはα＜-0.3，M2の場合にはα＜-0.5で，ゴム支承の場
合の応答よりも上回る． 
次に，下部構造の降伏震度による違いに着目する．図6.4.10は，構造物M1の下部構造の
固有周期Teq＝1.0(sec)の場合の，下部構造の降伏震度と，下部構造の塑性率および支承のせ
ん断ひずみをそれぞれゴム支承のみの応答値で無次元化した値との関係を示したものであ
る．入力地震波はL2地震動スペクトルⅡである． 
 図6.4.10より，図6.4.9と同様に，下部構造の塑性率は負剛性係数αが小さいほど，ゴム
支承のせん断ひずみはαが大きいほどそれぞれ応答が小さくなる傾向がある．一方，降伏
震度が異なっても，絶対値は変わるもののこれらの相対的な関係は変わらない． 
図6.4.9や図6.4.10の傾向は，構造物や入力地震波が異なっても同様であった． 
 以上のことから，負剛性係数αと，下部構造の応答値およびゴム支承の応答値との関係
の概念図を示すと図6.4.11のようになる．すなわち，下部構造は，負剛性係数αが小さいほ
ど，支承部から作用する水平力の低減や構造系の長周期化等の効果により，応答値が低減
する．一方，ゴム支承は，負剛性係数αが大きい方が，せん断ひずみが小さくなる．逆に
(a)下部構造塑性率               (b)支承のせん断ひずみ 
図 6.4.10 下部構造塑性率と支承せん断ひずみの最大値のゴム支承のみの場合との比 
（降伏震度との関係） 
（構造物：M1，下部構造固有周期：Teq=1.0(sec)，入力波：L2 地震動スペクトルⅡ） 
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負剛性係数αが小さくなるとせん断ひずみが大きくなり，ゴム支承への負荷が大きくなる．
そのため，負剛性摩擦ダンパーの負剛性を設定するには，下部構造とゴム支承の両者の応
答低減が最大となる負剛性係数αを求める必要がある． 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
図6.4.11 負剛性係数と下部構造およびゴム支承の応答の関係の概念図 
 
そこで，適切な負剛性係数αを設定するために，以下の指標を用いて検討する． 
 Iave＝Average[{ (μ／μis)＋k･(γ／γis)}/ (1＋k)]                 (6-6) 
 Iaveは，下部構造およびゴム支承の応答低減効果を表す指標である．(μ／μis)および(γ／γis)
は，下部構造の塑性率およびゴム支承の最大ひずみについて，ゴム支承のみの応答値に対
する負剛性摩擦ダンパーを用いた場合の応答値の比を表す．また，下部構造とゴム支承の
応答低減効果は，両者が均等に低減する場合より，いずれかの応答低減が大きい方が構造
全体系にとって効果がより大きくなる場合も想定される．そこで，この両者の応答低減効
果の比率を考慮できるように係数kを導入した．係数kは，一意的に定められるものではな
いため，本検討では0.5～1.5の変数として扱う．k＝1.0のときが両者の応答低減効果が均等
の場合であり，k＞1.0のときはゴム支承の応答低減効果が下部構造のそれよりも大きい場
合を表す． 
いずれの固有周期や降伏震度においても負剛性係数αによる応答値の相対関係が変わら
図 6.4.12 負剛性係数αによる耐震性能評価指標 Iave. 
（入力波： L2 地震動スペクトルⅡ） 
(a)構造物 M1                   (b)構造物 M2 
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なかったため，指標Iaveの算定においては，各ケースの固有周期Teq＝0.2～1.3(sec)および降
伏震度Khy＝0.2～0.7における平均値とした．上式のAverage[ ]はこれらの平均値を求める関
数を表している．  
 図6.4.12に，k=0.5～1.5について，負剛性係数αと指標Iaveとの関係を示す．いずれも， L2 
地震動スペクトルⅡを入力した結果である．なお，JR 鷹取駅の地震波を入力した場合も
同じ結果となることを確認している． 
 図6.4.12より以下の傾向が認められる． 
・いずれのkの値においても，指標Iaveが一番小さい，応答低減効果がピークとなる負剛性
係数αが存在する．これは，負剛性係数αが大きいほどゴム支承の応答が低減し，逆に負
剛性係数αが小さいほど下部構造の応答が低減するが，図6.4.9および図6.4.10より，負剛
性係数αと(γ／γis)または(μ／μis)の関係は線形ではなく，例えば負剛性係数αに対する(γ／
γis)の変化はαが大きい領域で小さく，また(γ／γis)の変化はαが小さい領域で小さい傾向を
示す．そのため，これら両者の加重平均である指標Iaveで評価すると，応答低減効果が最
大となる点が存在する． 
・kが1.0より大きい場合，すなわち下部構造よりゴム支承の応答低減の影響が大きい場合
は，応答低減効果がピークとなる負剛性係数αは大きくなる． 
・k=1.0，すなわち下部構造とゴム支承の応答低減効果が均等である場合には，M1では負
剛性係数α＝-0.4～-0.3程度，M2では負剛性係数α＝-0.5程度が，応答低減効果が一番大き
くなる． 
 
(b) 負剛性摩擦ダンパーの適用に適した構造物の条件 
次に，負剛性摩擦ダンパーの適用が適した構造物の条件について考察する．図6.4.13は
負剛性係数α＝-0.3，図6.4.14は負剛性係数α＝-0.5のそれぞれのケースにおける，下部構造
塑性率とゴム支承のせん断ひずみの照査値を示している．ここでいう照査値とは，以下に
より求めている． 
・下部構造塑性率の照査値：損傷レベル3の限界値（μ=10）に対する最大応答塑性率の
比 
・ゴム支承のせん断ひずみの照査値：せん断ひずみは250%に対する最大応答せん断ひず
みの比 
図の横軸は下部構造の固有周期，縦軸は降伏震度である． 
各図とも照査値をコンター図で表しており，赤色は照査値が1.0を超えてNGとなること，
さらに灰色は照査値が1.2以上であり限界値を大幅に超過していることを表す．  
図6.4.13，図6.4.14より，以下の傾向が認められる． 
・下部構造の固有周期が0.5(sec)以下の短周期で降伏震度が0.3以下の低い場合には，下部構
造およびゴム支承ともにNGとなるケースが多く，鉄道橋では不向きな条件といえる． 
・下部構造の降伏震度が0.6以上かつ下部構造の固有周期が0.7(sec)以下の領域は，照査値が
小さくなる傾向がある．ただし，このような降伏震度の高い構造物は，あまり合理的な
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構造とはいえない． 
・下部構造の降伏震度が高く固有周期が大きい領域では，ゴム支承の照査値がNGとなる場
合がある．ただし，これらの照査値は1.0をわずかに超える程度であり，ゴム支承の寸法
を若干見直す程度で実現可能と思われる． 
・降伏震度が高くかつ短周期の領域を除くと，降伏震度0.3では下部構造固有周期は0.7(sec)
以上，降伏震度0.4以上では，下部構造の固有周期が0.6～1.0(sec)程度が，負剛性摩擦ダン
パーの適用に適した条件と考えることができる． 
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下部構造塑性率の照査値          ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(a)M1 入力波：L2地震動スペクトルⅡ 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(b) M1 入力波：JR鷹取 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(c)M2 入力波：L2地震動スペクトルⅡ 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(d) M2 入力波：JR鷹取 
 
図 6.4.13 下部構造塑性率とゴム支承せん断ひずみの照査値（負剛性係数α＝-0.3） 
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下部構造塑性率の照査値          ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(a)M1 入力波：L2地震動スペクトルⅡ 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(b) M1 入力波：JR鷹取 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(c)M2 入力波：L2地震動スペクトルⅡ 
   
下部構造塑性率の照査値      ゴム支承せん断ひずみの照査値 
(d) M2 入力波：JR鷹取 
 
図 6.4.14 下部構造塑性率とゴム支承せん断ひずみの照査値（負剛性係数α＝-0.5） 
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６．５ 負剛性摩擦ダンパーの鉄道橋への適用性評価および高性能化の検証 
６．５．１ 概要 
鉄道橋を対象に，ゴム支承（鉛プラグ入り積層ゴム支承）と負剛性摩擦ダンパーの組合
せ（以下，提案構造）の実橋への適用による効果を検証する．ここでは，新設橋梁と既設
橋梁について，時刻歴応答解析を行い，提案構造の適用により耐震性能が向上するかどう
かを確認する． 
 
６．５．２ 地震時の復旧性の評価 
(1)概要 
(a)新設橋梁への適用効果の検証 
新設橋梁への適用効果の検証として，固定・可動構造（以下，FM構造）の構造物と，こ
れと同一の構造で支承部に提案構造を適用した構造物の耐震性能を比較する． 
 
(b) 既設橋梁への適用効果の検証 
既設橋梁の耐震評価結果に基づき，適用実績の多い耐震補強方法である，鉄筋コンクリ
ート（RC）巻立てや基礎のフーチング拡幅を施した構造物と，支承を提案構造に交換した
構造物の耐震性能を比較する．  
 
(2) 新設橋梁を対象とした適用効果の検証 
(a) 対象構造物の概要と入力地震動 
桁は合成桁，下部構造はRC橋脚（直接基礎）の構造物を対象に，支承部にFM構造と提
案構造の2つの形式について，L2地震動を入力した時刻歴応答解析を行った．  
対象構造物を図6.5.1に示す．桁はスパン70mの3連の単純桁（合成桁）を想定した．下部
構造は支持地盤がN値35，高さ12m と設定し，FM 構造の条件で所要の耐震性能を満足す
るRC 橋脚（直接基礎）を設定している．この構造は，「６．４．２ 負剛性摩擦ダンパー
による構造物の地震時挙動への影響」のパラメータ解析に用いたM2と同規模の橋梁であり，
下部構造は良質な地盤における標準的な構造である． 
入力地震波は耐震設計標準1)に示される地表面設計地震動を用いることとし，L2地震動
スペクトルⅡ（G3地盤用）（図6.4.5）を入力した．  
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(b) 検討ケース 
 検討ケースを表6.5.1に示す．Case1は従来から一般に用いられるFM構造，Case2は鉛プ
ラグ入り積層ゴム支承と負剛性摩擦ダンパーを併用した構造であり，支承条件のみを変え
ている．負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数αは，「６．４ 負剛性摩擦ダンパーによる鉄道
橋の地震時挙動への影響」のパラメータ解析を踏まえ-0.3に設定した． 
 
表6.5.1 検討ケース（新設橋梁） 
ケース 支承条件 備考 
Case1 FM支承 － 
Case2 
ゴム支承＋ 
負剛性摩擦ダンパー 
ゴム支承寸法
1250×1250×100mm 
注）ゴム支承：鉛プラグ入り積層ゴム支承 
 
(c) 復旧性に関する検討結果 
復旧性は，耐震設計標準1)では，損傷時の修復の容易さの観点から，橋脚く体および基
礎の応答塑性率を指標とする橋脚く体の損傷レベルおよび基礎の安定レベルで評価される．
応答塑性率が低減すると損傷レベルや安定レベルが低減することになり，地震後の早期復
旧や復旧費用の低減につながり，復旧性が向上すると評価できる． 
①橋軸方向 
図6.5.2に，地震動を橋軸方向に入力した場合の橋脚く体および基礎の応答塑性率の比較
を示す．提案構造を適用すると，橋脚く体の応答塑性率はFM構造と比較して半減し，提案
構造を適用することで復旧性が向上することが確認できる．ただし，基礎の応答塑性率は，
FM構造でも応答塑性率は小さく，提案構造を適用しても差異は認められなかった．  
 
②橋軸直角方向 
図6.5.2には，同様に，地震動を橋軸直角方向に入力した場合の応答塑性率の比較も示し
ている．橋脚く体は，提案構造を適用した場合，応答塑性率が2割程度の低減に留まってい
る．一方，基礎構造物は，提案構造を適用することで応答塑性率が6程度であったものが，
 
 
 
 
 
橋脚：断面寸法5000mm（橋軸）×3200mm（橋軸直角） 
軸方向鉄筋 D32-182本（SD390） 
帯鉄筋 D22-5組ctc150,D22-2組ctc150（SD390） 
フーチング：断面寸法10500mm（橋軸）×10500mm（橋軸直角） 
図6.5.1  対象構造物 
70m 70m 70m
12m
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弾性範囲まで低減する．これは，提案構造を適用することで，構造全体系が長周期化して
全体的に応答が下がるのみでなく，支承部の作用力が低減するため橋脚く体への作用力も
低減し，基礎構造物への負荷が低減されたものと考えられる．橋軸直角方向の場合，橋脚
く体は耐力に余裕がある場合が多く，基礎構造物の方が相対的に耐力が小さく，基礎構造
物の応答の低減が顕著に現れたものと考えられる．このことから，橋軸直角方向の地震時
の挙動については，提案構造の適用により，特に基礎構造物の応答値の大幅な低減が認め
られ，基礎構造物の復旧性の向上が認められた． 
なお，本論文では結果を省略したが，残留変形についてはFM構造と提案構造は同等であ
った．また，復旧費用も試算し，損傷の小さい提案構造の方が低コストであることを確認
している． 
以上のことから，FM構造より提案構造の方が復旧性の向上が図れることが確認された． 
 
(3)既設橋梁を対象とした適用効果の検証 
(a)  対象構造物の概要と入力地震動 
構造物は，新設橋梁（図6.5.1）と構造形式や主要寸法は同一とし，3連の単純桁（合成
桁）を想定し，高さ12m のRC 橋脚（直接基礎）とした．RC橋脚の諸元は，昭和58年の設
計標準14）を満足するように設定した（表6.5.2）． 
入力地震波についても，新設橋梁と同様に，耐震設計標準1)の地表面設計地震動を用い
ることとし，L2地震動スペクトルⅡ（G3地盤用）とした．  
 
(b)  検討ケース 
検討ケースを表6.5.2に示す．  
Case1 は，FM構造で無補強の状態での既設構造物の耐震性能を評価した． 
Case2 は，Case1 の支承部を提案構造に置き換えた構造物であり，支承以外はCase1 と
同じである．負剛性摩擦ダンパーの負剛性係数αは，「６．４ 負剛性摩擦ダンパーによる
 
図6.5.2 構造物の応答塑性率の比較（新設橋梁） 
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鉄道橋の地震時挙動への影響」の検討結果を踏まえ-0.3に設定した． 
Case3 は， Case1 の構造物に，橋脚く体はRC 巻立て補強，フーチングの拡幅を施し，
補強後の構造物が耐震性能Ⅱを満足させるようにした．  
Case4 は，Case1 の構造物にフーチングの拡幅のみを施し，補強後の構造物が耐震性能
Ⅲを満足させるようにした． 
 
(c)  復旧性に関する検討結果 
図6.5.3に構造物の最大応答塑性率の比較を示す．無補強および補強後の橋脚く体および
基礎の応答塑性率の低減に着目する．  
①橋軸方向 
図6.5.3(a)より，既設構造物（Case1）は，橋軸方向は橋脚く体の応答塑性率は6程度で損
傷レベル3以下に収まっており，復旧性を満足している．既設構造物の提案構造へ支承交換
した場合（Case2）は，応答塑性率が3程度に低減している．Case3やCase4は，既設構造物
と応答塑性率はほぼ同等となっている． 
②橋軸直角方向 
表6.5.2 検討ケース（既設橋梁） 
ケース 支承条件 
構造物 
備考 
橋脚く体 フーチング 
Case1 FM支承 既設 既設 － 
Case2 ゴム支承＋負剛性摩
擦ダンパー 
（無補強） （無補強） ゴム支承寸法
1250×1250×100mm 
Case3 （無補強） RC巻き立て 基礎拡幅 補強後の構造物の耐震性能Ⅱ 
Case4 （無補強） （無補強） 基礎拡幅 補強後の構造物の耐震性能Ⅲ 
注）・Case1の既設構造物の諸元は以下の通り． 
橋脚：断面寸法5000mm（橋軸）×2700mm（橋軸直角） 
軸方向鉄筋 D32-242本（SD345），帯鉄筋 D16-4組ctc150,D16-2組ctc150（SD390） 
フーチング：断面寸法9500mm（橋軸）×9500mm（橋軸直角） 
  ・ゴム支承：鉛プラグ入り積層ゴム支承，（無補強）：Case1の構造に対して無補強 
・Case3の補強は，RC巻き立てを全周250mm厚，フーチングを全周1000mm拡幅した． 
  ・Case4の補強は，フーチングを全周500mm拡幅した． 
 
(a)橋軸方向               (b)橋軸直角方向 
図6.5.3  構造物の応答塑性率の比較（既設橋梁） 
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図6.5.3(b)より，既設構造物(Case1)は橋脚く体の応答塑性率は小さいが，基礎の応答塑
性率が大きく，基礎が耐震性能を満足できていない．なお，図6.5.2の新設橋梁と比べて橋
脚く体の応答が小さく基礎の応答が大きいのは，橋脚と基礎の諸元が異なり，橋脚より基
礎の方が耐力が小さい構造となっているためである． 
提案構造へ支承交換した場合（Case2）は，橋脚く体は応答値に変動はないが，基礎の応
答塑性率が半減している． 
RC 巻立ておよび基礎拡幅を実施した場合（Case3） は，基礎は応答塑性率が半減して
いるが，橋脚く体の応答塑性率が逆に増大している．また，基礎拡幅のみを実施した場合
（Case4）は，基礎の応答塑性率は若干低減しているが，橋脚く体の応答塑性率は逆に増大
している． 
基礎を拡幅した場合（Case3およびCase4）は，基礎の耐力増加に伴って，橋脚く体への
負担が大きくなり，応答塑性率の増大をもたらしている．一方，提案構造への支承交換
（Case2）は，構造系の長周期化による応答低減と支承部の応答低減により橋脚く体および
基礎構造物への負担が減るため，橋脚く体と基礎構造物の応答がともに低減されている． 
なお，復旧費用も試算したが，補修作業時の足場施工の容易な箇所では提案構造の方が
コスト高となるが，河川橋梁等の足場施工が困難な箇所では低コストとなる傾向であるこ
とを確認している． 
以上のことから，補修作業性にもよるが，特に河川橋梁等の足場施工が困難な箇所では，
FM構造より提案構造の方が復旧性の向上が図れることが確認された． 
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６．５．３ 地震時の列車走行性の評価 
(1) 概要 
 図6.5.1の3径間の構造物を対象に，地震時の列車走行シミュレーション解析を行い，FM
構造と比較して，提案構造を適用した構造物の地震時の走行安全性を評価した． 
 
(2) 解析の概要 
 列車走行性解析プログラムの概念図15)を図6.5.4に示す．本プログラムは，地震時の鉄道
車両と構造物の連成応答を考慮できるプログラムである．車両は車体・台車枠・輪軸を3
次元の剛体とし，それぞれを非線形ばねと非線形ダンパーで空間的に結合した振動モデル
で表される．また，車輪とレール間の動的相互作用力を求めるために，車輪とレール双方
の幾何形状を考慮して接触点および接触角を求めており，車輪のレールからの浮き上がり
も考慮できるようにモデル化されている． 
 今回の解析では，地震動に対する橋梁の応答は「６．５．２ 地震時の復旧性の評価」
の非線形時刻歴応答解析によるものとし，時々刻々位置が変化する車輪位置での橋梁の変
位応答を求めて，その変位応答波形を車両モデルの車輪に入力した． 
 橋脚下端への入力地震動は，耐震設計標準1)のL2地震動スペクトルII（G3地盤用）の地
表面設計地震動を用いた．この地震動の加速度振幅をパラメータとした．各橋脚下端への
入力地震動は，すべて同位相で橋軸直角方向に入力した． 
 車両は，軽量の新幹線車両諸元を参考に，3車両を1編成としてモデル化した．車両の走
行速度は，100km/h，200km/h，300km/hの3ケースとした． 
 また，地震動による橋梁の変位応答（相対変位）が最大となる時に，先頭車両の第1輪軸
の位置が橋梁の2連目の桁中央上となるように加振タイミングを設定した． 
  
 
図6.5.4 鉄道車両と構造物との動的相互作用解析プログラムの概念図 
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(3)  解析結果 
FM構造と提案構造の2ケースについて，入力地震動の大きさと，解析結果の車輪上昇量
との関係を図6.5.5に示す．車両上昇量は，全車輪の走行中の最大値を示す．図の横線は，
車輪上昇量が車輪フランジ高さに相当する35mmを示しており，この車輪上昇量は地震時
の走行安全性を評価において限界値の目安として用いられることが多い． 
 図6.5.5より，FM構造ではL2地震動の40％の大きさを超える地震動を受けた場合には，
車輪上昇量が35mmを超えるとともに，それ以上の大きさの地震に対して急激に車輪上昇
量が増加する傾向となることがわかる．一方，提案構造の場合には，L2地震動の40％の大
きさの地震動でも車輪上昇量は35mmを超えず，それ以上の大きさの地震動に対しても車
輪上昇量の増加傾向は，FM構造より緩やかであることがわかる． 
 図6.5.6には，入力地震動の各振幅における，FM構造に対する提案構造の車輪上昇量の
比を示している．提案構造を用いることにより，大規模地震動に対して，車輪上昇量はFM
構造の6割程度であり，FM構造よりも走行安全性が高いことがわかる． 
 この理由として，FM構造と比較して提案構造の方が構造系の長周期化が図れるため，こ
の長周期化による影響が考えられる．文献15)によると，構造物の長周期化に伴い構造物上
の走行車両の車輪の最大上昇量は低下する傾向にある． 
列車の走行安全性は，構造物の瞬間的な最大応答値のみでなくエネルギー的な観点から
 
(a)FM構造          (b)提案構造      
図6.5.5  入力地震動の大きさと車輪上昇量 
 
 図6.5.6 FM構造に対する車輪上昇量の比 
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の評価も重要となる16)．提案構造では，FM構造の場合と比較すると，着目箇所にもよるが，
構造物の最大加速度や変位は同程度かやや大きくなるものの，橋脚上の時刻歴応答波形か
らスペクトル強度SIを算定すると，図6.5.7のようになる．ここで，スペクトル強度SIは，
「鉄道構造物等設計標準・同解説（変位制限）」16)において地震時の走行安全性を評価する
際に用いられる指標であり，以下の式で算定される． 

5.2
1.0
),( dTThSSI V                          (6-7) 
ここに， 
Sv：地表面設計地震動に対する1質点系構造物（等価固有周期Teq，減衰定数h=5%）の応
答加速度波に対する相対速度応答スペクトル 
すなわち，スペクトル強度SIは，構造物の相対速度応答スペクトルの0.1(sec)～2.5(sec)
の積分値であり，長さの次元をもつ． 
図6.5.7は，L2地震動に対する，FM構造と提案構造のスペクトル強度SIを示しているが，
提案構造は，FM構造の8割程度である．このことから，提案構造の方が，走行安全性が高
くなる結果となったと考えられる． 
 1ケースの構造物の検討ではあるが，本対象橋梁については，負剛性摩擦ダンパーを用い
た構造は，FM構造よりも走行安全性が向上する結果が得られた．なお，列車の走行安全性
は，構造物の振動のみでなく，構造物境界部における目違いや角折れの不同変位，車両の
各種装置の特性との連成等の種々の要因が関連するため，詳細には個々の条件に基づいた
検討が必要と思われる． 
 
 
  
 
 図6.5.7 スペクトル強度SIの比較 
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６．６ まとめ 
 本章では，ゴム支承を用いた鉄道橋のさらなる高性能化を目的に，ゴム支承と併用して
用いる負剛性摩擦ダンパーを提案し，振動台試験による動的特性の検証，時刻歴応答解析
による適用性の検証を行った． 
 
【負剛性摩擦ダンパーの振動台試験（６．３）】 
 負剛性摩擦ダンパーの動的挙動に関する基本的な特性を確認することを目的に，負剛性
摩擦ダンパー4 基とゴム支承 2 基で支持される免震・制震システムの振動台試験を実施し
た． 
(1) 負剛性摩擦ダンパーは，動的加振時において，想定通りの負剛性を有し，かつ安定した
荷重・変位関係を示す． 
(2) 負剛性摩擦ダンパーの導入により，固有周期が長周期側に変化し，さらに等価減衰定数
が上昇した．そのため，負剛性摩擦ダンパーにより，構造物の長周期化と減衰効果の両
方の効果があることが実証された． 
(3)負剛性摩擦ダンパーの復元力モデルとして，負剛性の線形ばね要素と摩擦型完全バイリ
ニアの非線形ばね要素の組合せを提案し，これにより試験結果を概ね再現できることを
確認した． 
 
【負剛性摩擦ダンパーを有する鉄道橋の免震・制震システムの地震応答解析（６．４）】 
負剛性摩擦ダンパーを用いた鉄道橋の免震・制震システムについて地震応答解析を行い，
鉄道橋への適用性を確認するとともに，負剛性摩擦ダンパーの適用が耐震性能上有利とな
る条件を検討した． 
実構造を対象とした2質点ばねモデルにより，種々のパラメータを変化させて時刻歴応答
解析を行った．鉄道橋の地震時の性能の観点から，負剛性摩擦ダンパーの適用性を検討し，
鉄道橋への適用が望ましい負剛性摩擦ダンパーの特性や構造物の条件について検討した．  
(1) 負剛性摩擦ダンパーを適用することにより，下部構造の応答が低減する傾向を示したが，
支承部の応答は低減する傾向を示すものの，負剛性が小さい（負剛性の絶対値が大きい）
と逆に応答が増大する傾向を示す． 
(2) 負剛性摩擦ダンパーの剛性には，構造物の応答低減効果がピークとなる剛性が存在する．
その剛性は，構造物の条件で相違があり個々に最適なものを設ける必要はあるが，下部
構造とゴム支承の両方の応答低減を図る場合には，負剛性係数（ゴム支承の等価剛性に
対する負剛性摩擦ダンパーの剛性の比）αは-0.5～-0.3程度を目安として定めるのがよい． 
(3) 負剛性摩擦ダンパーを鉄道橋に適用する場合，下部構造の降伏震度は0.4以上で，固有周
期が0.6～1.0(sec)程度が望ましい．一方，下部構造の固有周期が0.5(sec)以下の短周期で，
降伏震度が0.3以下の構造物は，下部構造およびゴム支承ともに負担が大きくなる傾向が
あるためあまり適さない． 
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【負剛性摩擦ダンパーを用いた鉄道橋の免震・制震システムの高性能化に関する検討（６．５）】 
負剛性摩擦ダンパーの適用性について，新設および既設の実橋を想定した構造物を対象
に試設計を行い，部材の損傷軽減の復旧性の観点から検討した．さらに，地震時の列車走
行シミュレーション解析を行い走行安全性についても検討した．  
(1) ゴム支承と負剛性摩擦ダンパーを併用した構造は，一般的な固定・可動構造（FM構造）
と比較して，橋脚く体や基礎構造物の応答を2～8割低減でき，これらの部材の損傷を軽
減，すなわち復旧性の向上が図れることを確認した． 
(2) 既設橋梁の補強として，FM構造からゴム支承と負剛性摩擦ダンパーへ支承交換するこ
とにより，基礎構造物の応答塑性率が5割低減し，これらの部材の損傷を軽減でき，す
なわち復旧性の向上が図れることを確認した．  
(3) 地震時の列車走行シミュレーション解析を実施し，提案構造を適用した構造は，FM構
造よりも走行安全性が向上することを確認した． 
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７章 結 論 
  
７．１ まとめ 
本研究では，ゴム支承を適用した鉄道橋を対象に，列車通過時の走行性の評価法，地震
時の構造物と軌道の連成応答を考慮した照査法の提案，さらなる構造物の地震時の性能向
上のための負剛性摩擦ダンパーの適用性の評価を最終目標とし，実橋測定，載荷試験，解
析等により検討を行った．各章の結論を以下に記す． 
 
(1)２章では，はじめに本研究で対象とするゴム支承を用いた鉄道橋の構造を明確にし，こ
の現状の性能照査法の概要と課題を整理した．また，ゴム支承を用いた鉄道橋について，
３章以下の基本的な設計コンセプトとなる，主として地震時の性能照査や列車走行性に
関するコンセプトを提案した． 
 
(2)３章では，ゴム支承を用いた鉄道橋上を列車が通過する際の列車走行性について，はじ
めにゴム支承の鉛直方向のばね特性の特徴と評価上の課題を示し，実橋測定によりゴム
支承の挙動を明らかにした．列車通過時のゴム支承の圧縮変形は，台車が支点上を通過
するごとに凸部となる波形となり，その圧縮変形量の最大値は計算値より小さい傾向を
示すことを確認した．また，車両と橋梁の動的相互作用を考慮した列車走行シミュレー
ション解析により，主としてゴム支承の圧縮変形による列車走行性への影響について検
討し，圧縮変形が大きくなると走行安全性に影響を及ぼすが，1mm 以下であれば問題
ないレベルであることを明らかにした．さらに，ゴム支承を用いた鉄道橋の列車走行性
の評価法を提案した． 
 
(3)４章では，鉄道で標準的な軌道構造であるバラスト軌道とスラブ直結軌道について，軌
道部材を用いた動的載荷試験，軌道を上載したゴム支承を有する鉄道橋を模擬した試験
体による振動台載荷試験を実施し，軌道の動的特性について検討した．その結果，バラ
スト軌道ではまくらぎとバラストの抵抗（道床縦抵抗力），直結軌道ではレールとレー
ル締結装置との摩擦の動的特性を明らかにした．また，これらの動的特性を表現しうる
復元力モデルとして，バラスト軌道の場合には道床縦抵抗力を上限値，スラブ直結軌道
はレールとレール締結装置間のすべり摩擦力を上限とする完全バイリニアモデルを提
案した． 
 
(4)５章では，４章で提案した軌道の影響の復元力モデルを用いて，ゴム支承を用いた鉄道
橋の構造全体系モデルについて地震応答解析を実施し，軌道による構造物の地震時挙動
に与える影響を検討した．その結果，軌道の影響で構造物の固有周期が短周期側に移行
し，免震効果の一つである長周期化と逆の影響をもたらすことを示した．また，一般に，
軌道の影響を考慮することで，ゴム支承のエネルギー吸収による減衰効果と相乗して軌
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道が拘束力として働き，地震時の構造物の応答値が 1～2割程度低減する傾向があるが，
橋長，隣接構造形式等の条件によっては，軌道の影響により応答値が増幅する場合もあ
ることを明らかにした． 
さらに，軌道の影響を考慮した地震時の構造物の応答値の算定方法および性能照査法
を提案した．  
 
(5)６章では，ゴム支承を用いた鉄道橋の安全性や復旧性のさらなる高性能化を目指し，ゴ
ム支承と併用して用いるパッシブ型負剛性摩擦ダンパーを開発した．負剛性摩擦ダンパ
ーは，すべり摩擦支承を応用し，外部からのエネルギーの供給なしで摩擦力と変位の関
係が負の関係が成立するデバイスである．負剛性摩擦ダンパーを用いて振動台試験を実
施し，その動的特性を確認し，想定通りの負剛性が実現できることを確認した．また，
この動的特性を表現しうる復元力モデルを提案した．さらに，構造全体系モデルの地震
応答解析により，負剛性ダンパーの構造物の地震時の挙動に与える影響を明らかにし，
鉄道橋への適用性を検討するとともに，ゴム支承と併用して用いることで，地震時の損
傷に対する復旧性や列車の走行安全性の高性能化が図れることを示した． 
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７．２ 今後の課題と展望 
本研究を通して，ゴム支承を用いた制震および免震システムの鉄道橋への適用性に関す
る基礎的な知見が得られ，実設計への導入もほぼ可能になったものと思われる．今後，実
用化に向けて，ゴム支承を用いた鉄道橋の合理化およびさらなる安全性等の性能向上を図
るため，残されている検討課題としては以下の項目が挙げられる．  
(1) ゴム支承の品質確保に関する課題 
(2) 大規模地震時の列車走行性の確保に関する課題 
(3) 大規模地震時の軌道の安全性の確保に関する課題 
(4) 橋桁端部の遊間の確保に関する課題 
(5) 地震動特性の違いによる構造物の応答への影響に関する課題 
(6) 負剛性摩擦ダンパーの実橋への適用に関する課題 
(7) 超長周期化を実現できる免震構造の可能性とその実現に関する課題 
  
以下に，各項目について内容を記述する． 
(1) ゴム支承の品質確保に関する課題 
「３．２ ゴム支承の鉛直ばね特性」で指摘したように，現状では，ゴム支承の圧縮
ばね定数を精度よく算定できる手法がない．列車通過時の評価を精度よく行うために
は，ゴム支承の圧縮ばね定数を適切に定める必要がある．また，ゴム支承の製作時に，
この圧縮ばね定数の管理方法も確立していく必要がある． 
 
(2) 大規模地震時の列車走行性の確保に関する課題 
本論文では，大規模地震時の列車走行性に関しては，一般の構造物と同様に，構造
物側のみの対策では難しく，軌道や車両，さらには運行システムを含めて総合的に考
えることとし，ほとんど触れていない．検討事例を増やし，一般の構造物と比較を行
い，優位性を示すことが可能であれば，実橋でより適用しやすくなるものと思われる． 
 
(3) 大規模地震時の軌道の安全性の確保に関する課題 
本論文では，桁端付近にレール伸縮継目（EJ）を設けて線路方向に可動が可能な構
造であること，また線路直角方向には桁支承部において拘束されていることを前提と
考えており，軌道への影響を可能な限り抑えた構造を対象とした．また，橋梁の設計
に主眼を置いて検討を行っている．そのため，大規模地震時の軌道の安全性に関して
直接的な検討は省略している．ただし，地震時の軌道の安全性に関する検討は不可欠
であり，必要に応じて安全性を確保できる軌道構造の開発も必要と思われる． 
  
(4) 橋桁端部の遊間の確保に関する課題 
本論文では，橋桁の端部の遊間量は，地震時の橋桁の相対変位量以上の遊間を確保
することを前提としている，これは，橋桁が橋台パラペットに衝突するのを避けるた
めである．また，遊間が開く方向に対しては，軌道の最大締結間隔を満足する変位量
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以下にする必要がある．ただし，実橋では，これらの遊間量を確保するために，大規
模地震時のゴム支承の変位量が制限され，これによってゴム支承の諸元が決定される
ケースも少なくない．そのため，橋桁端部の衝突を防止し円滑に制震および免震シス
テムに移行できるばかりでなく，桁端上の軌道の安全性を確保し，ゴム支承の合理的
な設計のためにも，桁端部の遊間を確保できる構造の開発が望まれる． 
 
(5) 地震動特性の違いによる構造物の応答への影響に関する課題 
 本論文では，各種検討に用いた地震動は，耐震設計標準の設計地震動を基本とした．
これは，耐震設計標準の設計地震動が，対象とする構造物の周期特性や非線形の復元
力特性にとって厳しい地震動であることを考慮したものである．そのため，長周期長
時間地震動に関する検討は実施していない．本論文の特に軌道の影響に関する結論が，
これらの地震動においても成り立つかどうかについて検証が必要であると考えられる． 
 
(6) 負剛性摩擦ダンパーの実橋への適用に関する課題 
 本論文では，負剛性摩擦ダンパーの鉄道橋への適用性に関して基礎的な検討を行っ
たにすぎず，実橋への適用に関してはハードルはまだ高いと思われる．例えば，安定
して鉛直力を確保するための方法，支承部への取付け方法，耐久性の向上策，残留変
位が生じた場合の復旧方法等が課題として挙げられる． 
 
(7) 超長周期化を実現できる免震構造の可能性とその実現に関する課題 
本論文では，軌道の影響により，橋梁の固有周期を制御することは難しいことも多
く，免震効果の一つである長周期化による応答低減を図ることは難しいことを示した．
しかしながら，免震機能を究極に高めた構造として，さらに長周期化を図り，軌道面
の絶対変位を最小化する構造も考えられる．これによって，構造物への負荷が低減さ
れるのみでなく，地震時の列車走行性も向上するものと期待される．このようなこと
が実現できる構造の可能性や具体的な構造について検討を進めることが今後の課題の
一つとして考えられる． 
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